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論文要旨 
 
モノレール高架橋の現行耐震設計では，車両質量を上部構造質量に加算する簡
易な取り扱いが採られている．しかし，モノレール軌道桁の特徴として振動系で
ある車輌の案内輪・安定輪が軌道桁を挟み込んでおり一体となっていること，死
荷重に対する活荷重の比が大きいことを考慮すると，付加質量としての取り扱い
が妥当であるとは言い難い．モノレール車両を振動系として考慮し，地震時に橋
梁と車両がどのような相互作用を示すかを検討する必要がある． 
そこで本研究では，2011 年にモノレール PC 軌道桁高架橋振動実測を行い，モ
ノレール高架橋における橋梁－車両連成系の動的振動解析により，その実測をよ
り精度よく再現できる解析モデルの構築を行う．そのため，動的振動解析では橋
梁－車両連成に加え，地盤－杭基礎を異なる 3 つの解析モデルを用いる．また，
研究では地震応答にも着目し，Level-1 地震応答解析結果への影響を検討する．こ
れにより橋梁と車両の相互作用について，車両を振動系として考慮することによ
り車両のダンパー効果を確認するとともに，地盤性状の違いによる影響が及ぼす
モノレール PC 軌道桁高架橋の振動特性の把握を試みる．なお，地盤－杭基礎の
モデル化の違いによる影響は地震応答だけではなく，交通振動の実測との比較も
できる． 
さらに Leve-1 地震応答解析と同様に高架橋をモデル化し，汎用解析ソフトによ
る非線形地震応答解析をすることにより，Level-2 地震時におけるモノレール高架
橋の挙動について車両効果を考慮に入れた動的応答特性の検討を行う．これらの
結果より，地震時におけるモノレール高架橋の挙動を，実際の橋梁データや地盤
状況を参照しながら検討することができる．そして，これらの考察から今後のモ
ノレール交通における交通振動および耐震設計技術の発展に貢献していくことを
目的とする． 
 
以下に各章の内容を示す．  
第 1 章では，本研究の背景および目的，また本論文の構成について述べる． 
 
第 2 章では，橋梁と車両の連成振動方程式を定式化し，本研究で用いる動的応答
解析手法に関して，その概要を述べる． 
 
第 3 章では，本研究で用いる高架橋および車両のモデルについて述べる．また，
地震波のモデルについて述べる． 
 
第 4 章では，現地実測の概要を示すとともに，その結果をもとにした橋梁－走行
車両連成系の動的応答解析を実施し，モノレール高架橋の振動特性を精度よく再
現できる解析モデルを構築する． 
 
第 5 章では，橋梁－走行車両連成系の動的応答解析結果を踏まえ，解析モデルの
違いを考慮した Level-1 地震応答解析を行い，地盤性状の違いからその結果につ
いて考察をする． 
 
第 6 章では， 同様に第 4 章で得られた解析モデルにより Level-2 地震応答解析を
行い，その結果について考察をする． 
 
第 7 章では，検討事項の総括および今後の検討課題を述べ本研究のまとめとす
る． 
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 1. 序論 
1.1 研究背景と目的 
モノレールとは，1 本のレールにより進路を誘導されて走る軌道系交通機関で
あり，通常の軌道系交通機関における多大な予算と労力を必要とする用地買収が
比較的容易であること，また勾配および急カーブに強いことで路線を柔軟に選択
できることなどをメリットとして，主に既成市街地を中心に採用されてきた 1)．
日本では東京，千葉，大阪や那覇などの都市，世界ではドイツ，マレーシア，ア
メリカなどの国で採用，運用されている．モノレールの形式は大きく二つに分け
ることができ，一本のレールの上に乗るような形式の跨座型，レールの下にぶら
下がるような形式の懸垂型がある．本研究で対象としている大阪モノレールは跨
座型を採用している． 
 跨座型モノレールはレールとしている軌道桁の上面において走行輪で車両を支
え，さらに車体を安定させるために軌道桁の側面を案内輪と安定輪で挟み込むよ
うな形状で車両が走行する．その特殊な車両の構造により，軌道桁には側面から
の水平力およびそれによるねじりモーメントが生じることが考えられる．そのた
め，車両走行時のモノレール高架橋の挙動は様々な外力が加わるので不確定要素
が多く，正確に把握するのは難しい．また，モノレールの高架橋形式の主として
2 種類あり，鋼軌道桁高架橋と PC 軌道桁高架橋がある．PC 軌道桁高架橋は橋脚
頂部の T 字の張り出し部に上り線，下り線の独立した軌道桁が載っており，その
軌道桁が縦長断面であることから横方向の剛性が小さくなっている．よって，車
両による水平方向の外力の影響が大きくなり，橋梁－車両連成振動について検討
する必要性が大きくなる．そのため，これまでにモノレール高架橋を対象とした
橋梁－車両連成系を考慮した解析の研究がされている．既往の研究では，PC 軌道
桁において現在多くの区間で採用されているスパン長 22m の標準桁に代わり，経
済性を高くするためにスパン長 28m の合理化桁を採用した場合の乗客の乗り心地
検証を振動解析により行った 2) ．また，PC 軌道桁高架橋で橋梁－車両連成系の
Level-1 地震応答解析 3)を行い，求めた支承に作用するせん断力とせん断耐力との
比較および RC 橋脚部に作用するせん断力と断面耐力の比較による耐震性能評価
4)を行った． 
一方，モノレール鋼軌道桁を対象とした研究も行われており，従来の標準鋼軌
道桁に対して，経済性のために横構を減らし，走行性の向上のために走行面およ
び案内面にコンクリートを使用した合理化鋼軌道桁を採用した場合の乗り心地検
証および地震応答特性を振動解析により求めた 5)． 
また，モノレール高架橋の振動特性を実際の高架橋にて確認するために，2003
1
 年，2008 年に現地実測が行われている．2003 年の現地実測では鋼軌道桁を対象に
桁の加速度，変位および路面凹凸と車両の加速度を計測しており，解析結果と合
わせてモノレール高架橋における橋梁－車両連成系の動的振動解析の妥当性を検
証している 6)．その後，2008 年 12 月に PC 軌道桁を対象とした現地実測が大阪モ
ノレール彩都線にて行われ，その際測定している対象桁とは逆の対向桁の車両走
行時に対象桁の大きな振動が測定された 7)．その原因として橋脚固有の振動が応
答に影響を及ぼしていることが推定された． 
以上のPC軌道桁高架橋での実測より，橋脚が振動している可能性が示唆された
が，橋脚および基礎構造等の振動を含めたモノレールPC軌道桁高架橋の交通振動
特性については過去には研究がなされておらず，解明されていない現状である． 
このような背景より，本研究ではモノレール PC 軌道桁高架橋の振動特性を橋
脚および基礎構造等も含めた橋梁全体系で把握することを目的とする．そのため
に，まず，地盤性状の異なる 2 箇所の現地実測 8)を行い，その結果をもとに橋梁
－車両連成系の動的振動解析にて現地実測をより精度よく再現できる解析モデル
の構築を行う．なお，研究では地震応答にも着目し，現地実測を踏まえた解析モ
デルを用い Level-1 および Level-2 地震動に対するモノレール高架橋の地震応答解
析による振動特性の把握を試みる． 
本研究では，以下の構成により上記の課題を検討する． 
まず，2011 年にモノレール PC 軌道桁高架橋振動実測を行い桁中央の変位，橋
脚天端の加速度応答等に対し，実測対象となったモノレール PC 軌道桁高架橋を
モデル化し解析を行う．なお，対象橋梁は両者とも杭基礎であり，高架橋の振動
特性に大きな影響を及ぼすことが示唆されている．そこで，解析モデルにおいて
はこの杭基礎のモデル化に着目し実測との整合を試みる．この解析モデルでは，
杭基礎を道路橋示方書Ⅳ編に示される杭頭ばね，いわゆる基礎ばねとするケース
（本文では地表ばねモデルと称す），杭基礎を深さ方向に梁－ばねにより杭有限要
素としてモデル化するケースを用いる．この杭有限要素モデルでは，杭－地盤要
素を 1 つに集約したモデル，以下，杭集約モデル，杭を 1 本ずつモデル化したモ
デル，以下，杭離散モデルを検討する。検討では，それらの解析モデルにより橋
梁－車両連成系の動的振動解析と現地実測値の比較により再現精度の良いモデル
の構築を行う． 
上記の検討により得られる結果をもとに，地震応答解析結果への影響を把握す
るため，Level-1 地震動および Level-2 地震動による振動特性を検討する． 
Level-1 地震時における地震応答解析 9）では，橋脚部材および地盤は線形モデル
として橋梁－車両連成系解析を行いモノレール高架橋の振動特性を地盤性状の違
いから考察を加える．また，耐震設計上，最も重要となる Level-2 地震時におけ
2
 るモノレール高架橋の振動特性の検討も合わせて実施する．なお，この地震応答
解析では，モノレール高架橋の挙動について車両効果を振動系として考慮した動
的応答特性を汎用解析ソフトによる非線形地震応答解析により把握する．また，
Level-2 地震動による解析では，橋脚柱部材に非線形性を考慮する．ここで，10）
11）によれば，液状化地盤では地震動による地盤変形が杭基礎に外力として作用
することが示されている．そのため，杭基礎には上部－下部構造外力の他に地盤
変形による外力も作用することとなる．しかし，本対象橋梁は丘陵地に位置し，
地震時の液状化の恐れもないことから本研究では，地盤変形の影響は考慮してい
ない．これらの地震応答解析により，Level-2 地震動によるモノレール高架橋の振
動特性を明らかにし，現行のモノレール高架橋耐震設計に対する考察を行う． 
以上のように本研究では，実際の橋梁モデルおよび地盤状況を精度よく表現し
たモノレール高架橋モデルにおいて，現地実測をもとに精度の高い解析モデルを
構築し，そのモデルを用いモノレール PC 高架橋の地震応答を地盤性状の違いか
ら把握する．さらに，その結果を考察し，今後のモノレール交通における交通振
動および耐震設計における基礎資料として整理する． 
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 1.2 本論文の構成 
 本研究では，モノレール高架橋を対象として，実際のモノレール PC 軌道桁高
架橋の実測データや地盤状況を反映させた橋梁－走行車両連成系の動的応答解析
を行い，実測をより精度よく再現できる解析モデルの構築を行う．さらに，その
解析モデルを用いた地震応答解析を行い，それらの挙動を地盤性状の違いから考
察をする．以下に各章の内容を示す． 
  
第 1 章では，本研究の背景および目的，また本論文の構成について述べる． 
 
第 2 章では，橋梁と車両の連成振動方程式を定式化し，本研究で用いる動的応答
解析手法に関して，その概要を述べる． 
 
第 3 章では，本研究で用いる高架橋および車両のモデルについて述べる．また，
地震波のモデルについて述べる． 
 
第 4 章では， 現地実測の概要を示すとともに，その結果をもとにした橋梁－走行
車両連成系の動的応答解析を実施し，モノレール高架橋の振動特性を精度よく再
現できる解析モデルを構築する． 
 
第 5 章では，橋梁－走行車両連成系の動的応答解析結果を踏まえ，解析モデルの
違いを考慮した Level-1 地震応答解析を行い，地盤性状の違いからその結果につ
いて考察をする． 
 
第 6 章では， 同様に第 4 章で得られた解析モデルにより Level-2 地震応答解析を
行い，その結果について考察をする． 
 
第 7 章では，検討事項の総括および今後の検討課題を述べ，本研究のまとめとす
る． 
 
 次頁には，上記示した内容に関する研究実施フローを示す． 
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2. 橋梁‐走行車両連成系の地震応答解析手法 
 
2.1 マトリクス法による動的応答解析 
2.1.1 梁部材の要素剛性マトリクス 12) 
はり部材要素の 3 次元空間における要素座標系を Fig. 2.1 に示す．はりの要素
剛性マトリクスは，軸力，せん断力とそれによる曲げモーメント，およびねじ
りを受ける部材の各剛性マトリクスを組み合わせることで得られる．各部材要
素についてそれぞれ伸び，曲げとねじりを考慮して，剛性方程式を表すと式(2.1)
のようになる．ここに， Ke ，fe ，we はそれぞれ要素座標系におけるはり部材
の要素剛性マトリクス，節点力ベクトル，節点変位ベクトルである． 
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ここに，    A：断面積 
E：弾性係数 
l：要素部材長 
Iy，Iz：要素座標系の y 軸および z 軸まわりの断面 2 次モーメント 
G：せん断弾性係数 
K：Saint-Venant のねじり定数 
 
････  (2.2) 
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2.1.2 質量マトリクス 13) 
本解析では離散質量系の質量マトリクスを用いる．離散質量系は，集中質量
法と整合質量法の 2 つに分けられる．以下にその 2 つの質量マトリクス，集中
質量マトリクス(Lumped mass matrix)および整合質量マトリクス(Consistent mass 
matrix)について示す． 
 
集中質量マトリクス 
構造物全体の質量がいくつかの節点に集中していると仮定することにより，
非対角成分が 0 となる質量マトリクスを集中質量マトリクスという．集中質量
マトリクスを用いる場合，モード解析法における固有値問題を簡単に標準形固
有値問題に帰着させることができため，計算を簡略化できる．各要素の集中質
量マトリクスを式(2.3)に示す． 
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ここに， A：要素断面積 
     L：要素部材長 
γ：部材の単位体積重量 
     g：重力加速度 
Iθ：断面極 2 次モーメント 
 
 
 
 
 
 
････ (2.3)
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整合質量マトリクス 
梁要素剛性マトリクスを作成するのと同様に，軸方向，せん断方向，せん断
による各軸周りの方向，およびねじれ方向に関するマトリクスを合成して，部
材座標系の梁要素質量マトリクスを式(2.4)のように表される．本解析では回転
慣性を考慮するためこの整合質量マトリクスを用いる． 
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2.1.3 二重節点 14) 
本解析において，要素間の弾性結合を表現するため，2 重節点を定義する．2
重節点では，同一座標を有する 2 つの独立の節点を設け，その支承機能により，
例えば，鋼製ピン支承であれば，両節点間でピン軸回りのモーメントを伝達せ
ず，ピン－スライド支承であれば，モーメントと並進力を伝達しない．また，
ゴム支承であれば，両節点間にゴム支承に相当するばね部材（ばね定数）を配
置する． 
 
ピン結合 
二つの剛節点 i および j がピンで結合されている場合 Fig. 2.2(a)を考える．ピ
ン部における外力は，ｐ= (px，py，pz)，ｍi，ｍj であり，ｍi およびｍj は剛節点
に作用するモーメント荷重である．Fig. 2.2(b)のように構造物を切り離し，全体
の剛性マトリクスを組み立て，そのとき未知力ｑ= (qx，qy，qz)が剛節点 i, j に作
用しているとして剛節点 i, j に関係する部分を書きだすと式(2.5)となる． 
 
 
 
 
 
 
 
ここでは，外力 p は i 点に結びつけてある．式(2.5)で，j 行を i 行に加えて未
知力ｑを消去し，変位の適合条件 wi = wj を導入すれば，剛性マトリクスは式(2.6)
となる． 
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弾性結合 
二つの剛節点がゴムで弾性結合されている場合，ゴムに相当するばねの剛性
マトリクスは式(2.7)で表される．本解析では使われていない． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
ここに，kx,ky,kz：各軸方向のばね定数(kN/m) 
kθx,kθy,kθz：各軸回りの回転ばね定数(kN･m/rad) 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
zz
yy
xx
z
y
x
kk
kk
kk
kk
kk
kk
k
k
k
symk
k
k
K
zz
yy
xx
z
y
x
sp
0000000000
000000000
00000000
0000000
000000
00000
00000
0000
000
00
0
.
.
････ (2.7)
 i    j 
 mi     mj
 p  p 
 mi                          mj  i          j 
 +q 
 -q 
(a)                                (b) 
Fig. 2.2 Double nodes 
11
2.1.4 全体座標系における剛性マトリクスおよび質量マトリクスの縮合 
 局所座標系および全体座標系における単位ベクトルをそれぞれ， 
  
z
y
x
i
i
i
e  ， 
z
y
x
i
i
i
e                        ･････  (2.8) 
とすると，座標変換マトリクス T は次式で与えられる． 
  e = T・ e                              ･････  (2.9) 
ここに， 
  
333231
232221
131211
lll
lll
lll
T                              ･････ (2.10) 
であり， 
  131211 lll ， 232221 lll ， 333231 lll   
 はそれぞれ，局所 x 座標，y 座標，z 座標の全体 x,y,z 座標への方向余弦である． 
剛性マトリクスの縮合 
 座標変換公式より，すべての部材要素について重ね合わせ，全体系の剛性方
程式を作成すれば， 
  f = K・w                                               ･････  (2.11) 
ここに，f：構造全体の節点外力ベクトル 
    K：構造全体の剛性マトリクス 
    w：構造全体の節点変位ベクトル 
であり，局所座標系に対する剛性マトリクス Ke に対して， 
  
T000
0T00
00T0
000T
K
T000
0T00
00T0
000T
K e
T
                    ･････  (2.12) 
である． 
 
12
 ところで，拘束される節点変位，回転変位は 0 であるので，それに従って f，
K，w の配列を換えると， 
  
0
0
θ
w
KKKK
KKKK
KKKK
KKKK
m
f
m
f
b
b
44434241
34333231
24232221
14131211
R
R
b
b
                           ･････  (2.13) 
  ここに， 
bf  
z
y
x
f
f
f
， bm
z
y
x
m
m
m
， Rf
Rz
Ry
Rx
f
f
f
， Rm
Rz
Ry
Rx
m
m
m
 
bw  
z
y
x
w
w
w
， bθ
z
y
x
θ
θ
θ
 
   bw  ：各軸方向の節点変位ベクトル 
   bθ  ：各軸方向の節点回転変位ベクトル 
   bf  ：各軸方向の節点外力ベクトル 
   bm ：各軸まわりの節点モーメント外力ベクトル 
Rf  ：各軸方向支点反力ベクトル  
Rm ：各軸まわりの支点反力モーメントベクトル 
 モーメント外力を考慮していないので， bm =0 とすれば， 
  0θKwK bb  2221                                        ･････  (2.14) 
  bb wKKθ 21122                                           ･････  (2.15) 
これを用いれば， 
  bb wKKKKf )( 21
1
221211                                   ･････  (2.16) 
すなわち， 
  bb wKf b                                             ･････  (2.16) 
ここに， 
   211221211 KKKKK b  
13
質量マトリクスの縮合 12) 
 剛性マトリクスの場合と同様に， 
  bb wKKθ 21122  
とおける．変位 bw に対する等価質量マトリクスを M
*とすると，M*は，仮想変
位を導入し，以下に示すような連続系の 2 つの等価質量に対する仮想仕事が等
しいとすることにより求めることができる． 
  
b
b
T
T
θ
w
Mθ
w
wMw                                ･････  (2.18) 
 よって次式が得られる． 
  c
T
c MAAM                                            ･････  (2.19) 
 ここに， 
  
21
1
22 KK
I
Ac  
 
 
14
2.2 固有値解析 
減衰を無視した自由振動の方程式は，Mb，Kb を用いれば， 
 
 
ここに・は時間に対する微分を表す． 
ここで， 
 
 
とすれば， 
 
 
これらを式(2.20)に代入し，整理すれば， 
 
 
よって， 02 bb MK n なる n を求めれば，i 次の固有振動数 ni および，固有振動
モード i を求めることができる． 
 ここでは，QR 法に基づいて固有値解析を行う．QR 法の概略は以下のようで
ある． 
特異点を持たない非対称行列に対して有効な方法で，行列 A を直行行列と上
三角行列に分解し，相似変換によって求める．すなわち，行列 A をユニタリ行
列 Q(s)と上三角行列 R(s)の積に分解し，次式をつくる． 
 
 
その際，行列が密であると QR 法の演算量は多くなり，これを避けるために
三重対角行列や Hessenberg 行列に変換して適用することが多い．固有値が近接
すると収束は速くなり，特異点を持たない小規模の密行列に対して適している．
しかし，問題点として，収束性，分解の一意性，加速の方法論等について改善
すべき点がある． 
 
 
 
 
 
 
0wKwM bbbb ････ (2.20)
jntebw
jnt2enbw
0MnK bb )(
2
････ (2.21)
)()()( sss QRA 1
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2.3 橋梁と走行車両の連成振動方程式 
2.3.1 橋梁の強制振動方程式 15),16) 
減衰マトリクスについても考慮し，Cb で表すと，D’Alembert の原理より，橋
の強制振動方程式は次のように得られる． 
 
 
節点変位ベクトル wb は次式で表せる(モード解析法を適用)17)． 
 
 
ここに，時間関数 qi は一般化座標， i は第 i 次固有振動モードベクトルであ
り，Φ は固有振動ベクトルを列ベクトルとして所要の次数まで並べたものであ
る． 
これを代入すると振動方程式は次のようになる． 
 
 
この両辺に左から ΦT をかけると 
 
 
となるが，基準振動の直交性により， 
i j のとき        φiTMbφj=0 
             φiTKbφj=0 
また Cb は Mb と Kb との線形結合で表すことにより， 
            φiTCbφj=0 
i=j のとき     φiTMbφj=Mi 
            φiTKbφj=Ki 
            φiTCbφj=Ci 
となるから，φiTfb=fi とおけば 
 
となる． 
 
bbbbbbb fwKwCwM
qΦqw i
i
ib
････ (2.22)
････ (2.23)
bbbb fqKqCqM
b
T
b
T
b
T
b
T fqKqCqM
iiiiiii fqKqCqM ････ (2.24)
16
式(2.10)の右辺の外力項は車両の走行と振動を考慮して， 
 
 
ここに， )(tPvimjn は前・後軸の接地力， )(tvimjnΨ は路面上の接地力を節点外力に
分配するための荷重分配係数マトリクスである． 
p1, p2, p3 は走行輪，案内輪，安定輪の接地力，pvi, pvj, phi, phj, Mi, Mj は要素両
端に分配される鉛直，水平方向接地力およびせん断中心回りのねじり，H1, H2 は
案内輪および安定輪から桁図心までの距離である． 
 また，減衰マトリクス Cb は次式で表せると仮定する． 
Cb = p1Mb + p2Kb  
 ここに，p1，p2 は比例定数である．この仮定により，高次モードでの減衰定数
は，1 次振動モードおよび 2 次振動モードで仮定した値よりも大きく設定してい
ることになる． 
 
nv
v i m j n
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1
)()( ････ (2.25)
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2.3.2 車両モデルの振動方程式 
車両系の運動方程式 18)は式(2.26)に表しているように Lagrange 運動方程式によ
り誘導される．Lagrange 運動方程式は動的システムを定式化する最も一般的な方
法の一つである． 
 
                
 
ここで，T は運動エネルギー, Ue は位置エネルギー, Ud は散逸エネルギー, ai は一
般座標系の運動エネルギーT は次の式(2.27)で表される． 
 
  
 
 
 
系のひずみエネルギーUe は次の式(2.28)で表される． 
 
 
 
 
 
系の散逸エネルギーは次の式(2.29)となる． 
 
 
 
 
ここで， δij は Kronecker’s delta である． 
nv   :   モノレールの車両数 
     Ivx11 ： 車体の重心から x 軸回りの慣性モーメント 
      Ivy11 ： 車体の重心から y 軸回りの慣性モーメント 
      Ivz11 ： 車体の重心から z 軸回りの慣性モーメント 
      Ivx2i ： 各台車の重心から x 軸回りの慣性モーメント 
      Ivy2i ： 各台車の重心から y 軸回りの慣性モーメント 
      Ivz2i ： 各台車の重心から z 軸回りの慣性モーメント 
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････ (2.27)
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Rvimjn  車両ばねの相対変位 
 
Rviljn  =  Zv11－Zv2i＋(-1)nθvx11 lvy2－(-1)nθvx2i lvy2－(-1)iθvylllvxi 
Rvi2jn  =  Zv2i－(-1)jθvy2ilvx3＋(-1)nθvx2i lvy４－V0ijn 
Rvi3jn  =  Y2i－V0i3jn＋(-1)jθvz2ilvx4 
Rvi4jn  =  Y2i－V0i4jn＋θvx2ilvz3 
Rvi5jn  =  Yv11－Yv2i－θvx11 lvz1＋(-1)iθvz11lvxi 
 
ここに， 
    i   : 前軸＝1，後軸＝2 
    m  : ばね上＝1，ばね下＝2，ばね水平案内面＝3 
ばね水平安定面＝4，ダンパー水平＝5 
    j  : 各台車で前輪＝1，後輪＝2 
n   : 左＝1，右＝2 
   V0ijn : 車輪接地点における橋梁と路面凹凸との相対変位 
 
Fig. 2.3 の 15 自由度振動系の車両モデルに対して，ばね下の質量も考慮して
運動方程式を以下のように定式化する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Fig. 2.3 Idealized monorail train with 15DOF 
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① Zv11：Bouncing 
 
 
② Zv21：Axle hop (Front) 
 
 
③ Zv22：Axle hop (Rear) 
 
 
④ Yv11：Lateral translation 
 
 
⑤ θvx11：Rolling 
      
 
 
⑥ θvx21：Axle tramp (Front) 
         
 
 
⑦ θvx22：Axle tramp (Rear) 
        
 
 
⑧ θvy11：Pitching 
 
 
⑨ θvy21：Bogie Windup（Front） 
         
 
⑩ θvy22：Bogie Windup（Rear） 
 
 
⑪ θvz11：Yawing 
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⑫ θvz21：Bogie yawing (Front) 
 
 
⑬ θvz22：Bogie yawing (Rear) 
 
 
⑭ Yv21： Bogie sway (Front) 
 
                                        
 
⑮ Yv22：Bogie sway (Rear) 
   
 
 
 
2.3.3 橋梁－車両連成系の振動方程式 
式(2.24)および式(2.30)～式(2.44)を整理して車両-橋梁連成系の全体運動方程
式が導かれる． 
 
 
 
 
ここに， bM は構造物の質量マトリクス, vM はモノレール車両の質量マトリ
クス , *bC は構造物の減衰マトリクス, vC はモノレール車両の減衰マトリクス, 
bvC はシステムの連成減衰マトリクスである. また, 
*
bK は構造物の剛性マトリ
クス, vK はモノレール車両の剛性マトリクス, bvK はシステムの連成剛性マト
リクスを表している. 
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2.4 橋梁と車両連成系の地震応答解析 
構造物の基礎の運動がすべて同一である場合には，基礎の加速度に比例する
各質点の慣性力が外力として作用するものと考えればよいので，地震外力を考
慮する橋の強制振動方程式は次のように得られる． 
 
 
ここで，  は地震加速度ベクトル，fb は式(2.25)と同様に車両から橋梁に作用
する外力ベクトルである．また節点変位ベクトル wb は式(2.23)で表せるので，
これを式(2.46)に代入して整理すると， 
 
 
基準振動の直交性により，          ，            とおけば 
 
 
となる． 
また，15 自由度振動系の車両モデルに対して，地震荷重が橋軸直角方向に作
用するとすれば，Lateral translation(式(2.33))および Bogie sway(式(2.43-44))につ
いての振動方程式で基礎の加速度に比例する慣性力が外力として作用すると考
えればよいので， 
Lateral translation (Y11)については，式(2.33)より， 
 
 
Bogie sway (Y21 ,Y22)については，式(2.43-2.44)より， 
 
 
 
 
 
 
 
 
となる．式(2.35)および式(2.18-2.20)，式(2.22-30)，式(2.37-2.38) を整理すると，
地震時についての車両－橋梁連成系の全体運動方程式が導かれる． 
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ここで，  は構造物に作用する地震加速度による慣性力ベクトル， は車
両に作用する地震加速度による慣性力ベクトルである． 
 
 
2.5 Newmark-β 法による数値積分 
 
連立 2 階微分方程式の解を数値解析によって求めるのに，逐次積分法の一手
法である Newmark-β 法を用いる 19)．このとき，β＝1/4 とし，各時間間隔におけ
る収束判定は加速度について 1/1000 とする． 
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3．解析モデル 
 
3.1 高架橋モデル 
3.1.1 対象構造と有限要素モデル 
2011年に行われたモノレール PC桁高架橋振実測 8)の対象である大阪モノレ
ール彩都線の NP114~NP115 および NP228~NP229 の 2 つの高架橋を研究対象
とする．その対象となる現地橋梁の写真および地図上での位置をそれぞれ Fig. 
3.1，Fig. 3.2 に示す．それぞれ対象区間に隣径間を考慮した 3 径間高架橋を有
限要素にてモデル化する．有限要素モデルは 1 節点あたり 6 自由度を有する
梁要素として構成し，質量系は橋軸まわりの回転慣性を考慮するため，整合
質量系とする．有限要素モデルの概要図を Fig. 3.2 に示す．隣径間の上部構造
重量を考慮するため，その隣径間の上部構造重量の 1/4 を左右の橋脚の T 梁
部両端上の節点に 254.31 kN を付加重量として載荷する(Fig. 3.3 参照)．上部
構造と下部構造の連結部(支承)では，二重節点を導入することで，支承の特性
を表現する．なお，支承形式は鋼製支承であり，固定支承（Fixed）と可動支
承（Move）を交互に配置している（Fig. 3.4 参照）． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
電子国土 Web より 
Fig. 3.1 Overall view of target bridges 
彩都西駅 
豊川駅 
阪大病院前駅 
NP228～NP229 間 
NP114～NP115 間 
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(a) NP114-NP115           (b) NP228-NP229 
Fig. 3.2 Target bridges 
Fig. 3.3 Finite element model 
Fig. 3.4 Bearing condition 
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2 箇所では桁長が NP114~NP115 で 22m，NP228~NP229 で 21m であり，そ
のモノレール PC 桁の断面諸元を Table 3.1 に示す．橋脚は RC 構造であり，
上部の T 字張り出し部の上に往路，復路の独立した軌道桁が 3.7m 間隔で載っ
ている．橋脚のコンクリート強度について，現地にてシュミットハンマーに
よる計測を行い，コンクリート強度のヤング係数を想定して解析に用い，
NP114~NP115 では E = 2.8×104 N/mm2，NP228~NP229 では E = 3.1×104 N/mm2
とする 20)．また，対象の 2 箇所では橋脚の構造が異なっており，2 箇所の図
面を Fig. 3.5 に示し，高架橋諸元について Table3.2 にまとめる． 
Fig. 3.5 および Table 3.2 に示す通り，2 箇所では杭の長さと本数が大きく違
っている．これは，現地の地盤性状が 2 箇所で大きく異なっていることが起
因している．2 箇所のボーリング調査結果による地盤性状を Table 3.3 および
Table 3.4 に示す．地盤の良好さの指標である設計用 N 値を 2 箇所で比較する
と，NP228~NP229 においては深度が 0.34m の浅い位置より，支持層とはなり
得ないものの大阪層群が出現しており，地盤としては良好である．一方
NP114~NP115 では，地表より 16m 付近まで N 値 6 程度の沖積層が堆積してい
るため，NP228~NP229 に比べて地盤は良くない．ボーリング調査結果から道
路橋示方書・同解説 Ⅴ耐震設計編 21)を参照して，地盤の固有周期を算出す
ると，NP114~NP115 で 0.44s，NP228~NP229 で 0.15s となる．NP228~NP229
の方が地盤が硬質であるため，地盤の固有周期が小さくなっていることが確
認できる．固有周期より，耐震設計上の地盤種別が NP114~NP115 でⅡ種地盤
(普通)，NP228~NP229 でⅠ種地盤(硬質)と分類される．これらの地盤性状の違
いを詳しく評価するために，本研究では杭基礎を梁要素でモデル化し，地層
の深さ方向の違いを考慮できる杭有限要素モデルを提案し，後節で詳しく述
べる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
End of
gieder
Center of
girder
End of
gieder
Center of
girder
End of
gieder
Center of
girder
End of gieder Center of girder End of gieder Center of girder
PC girder 1.075 0.884 0.073 0.064 0.220 0.206 0.307 0.307 2.687 2.211
Area A (m2) Iz (m4) Iy (m4) Torsional coefficient (m4) Mass per unit length (t/m)
Table 3.1 Properties of monorail PC girder 
Table 3.2 Properties of monorail viaducts 
NP114～NP115 NP228～NP229
Bridge length 22m 21m
Pier height 10.6m 10.6m
Post 1.7m×2.3m 2.0m×2.3m
Footing 4.5m×7.0m 5.0m×5.0m
Number of piles 6 4
Pile length 18m 8m
Ground condition Not good Good
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(b) NP228~NP229 
Fig. 3.5 Bridge pier 
(a) NP114~NP115 
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1 0.34 0.34 Cohesive soil 8.76 2.45×104
2 1.20 1.54 Sandy soil 23.00 6.44×104
3 1.30 2.84 Cohesive soil 27.00 7.56×104
4 0.80 3.64 Sandy soil 30.00 8.40×104
5 0.75 4.39 Cohesive soil 31.15 8.72×104
6 5.51 9.90 Sandy soil 43.42 1.22×105
Deformation modulus
（kN/m2）
No.
Layer thickness
（m）
Depth （m） Soil type N-value
0 2.75 2.75 Sandy soil 6.00 1.68×104
1 3.60 6.35 Sandy soil 6.00 1.68×104
3.65
6.15
3 2.80 18.95 Sandy soil 22.00 6.16×104
4 1.70 20.65 Cohesive soil 50.00 1.40×105
No.
Layer thickness
（m）
Depth （m） Soil type N-value
Deformation modulus
（kN/m2）
1.68×1042 16.15 Sandy soil 6.00
Table 3.3 Ground condition of NP114~NP115 
Table 3.4 Ground condition of NP228~NP229 
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3.1.2 モノレール PC 桁高架橋交通振動実測 
2011 年 8 月に大阪モノレール彩都線において，モノレール PC 桁高架橋の
変位および加速度の計測実験が実施された．この実験の背景として，2008 年
12 月に同じ大阪モノレール彩都線で PC 桁の加速度および変位を測定する実
験が行われており，その 2008 年の実験において，測定している対象桁とは逆
の対向桁の車両走行時に対象桁の大きな変動が測定されていた(その対象桁
走行時の加速度および変位結果，対向桁走行時の加速度および変位結果をそ
れぞれ Fig.3.6(ⅰ)，Fig.3.6(ⅱ)に示す)． 
この変動の原因としては橋脚の揺れが考えられており，その橋脚の揺れが
測定対象箇所に特有のものであるかを基礎および地盤の異なる二箇所の計測
点の比較により確認することが必要であると考えられていた．後に，観測さ
れた対向桁走行時の桁中央の大きな変動は，ワイヤーを用いた変位計測
(Fig.3.7 参照)による，ワイヤーの自由振動の影響が大きいと判明したが，橋
脚の振動について検討する必要があった．それは，モノレール PC 高架橋の橋
脚は T 字型をしており，その T 字梁部に上り線，下り線の独立した軌道桁が
載っているので，車両走行による変動は特異なものになるということである． 
以上のことから，2011 年の実験の目的としては，地盤性状，橋脚基礎，橋
脚の構造が異なる 2 つ高架橋について，桁および橋脚天端の振動波形（加速
度および変位）とその FFT 解析を行い，高架橋の振動特性について把握し，
条件の違う 2 箇所の高架橋について比較検討することである． なお，現地実
測結果は第 4 章に詳述する． 
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Fig.3.6 Experimental results at span center point in 2008 
Fig.3.7 Measuring method of displacement at span center point 
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3.1.3 地盤ばねモデルと杭有限要素モデル 
橋脚の基礎は地盤との相互作用を考慮するため， 2 重節点を導入している．
既往のモノレール高架橋の研究ではその考慮の仕方について，Fig. 3.8 に示す
ように地表面に地盤との関係を集約した地表ばねモデルを使用していた．本
研究では 2 箇所の高架橋現地の地盤特性をより詳しく表現するために，地層
の深さ方向の性質の違いを考慮して杭を梁要素でモデル化し，地中に等間隔
にばねを配置した杭有限要素モデルを使用する． 
NP114~NP115 および NP228~NP229 を杭有限要素モデルで表した概要図を
Fig. 3.9 および Fig. 3.10 示す．Level-1 地震時においては，地表ばねモデルと
杭有限要素モデルの地盤のモデル化による応答の違いを解析結果より考察す
る．さらに Level-2 地震時においては，杭有限要素モデルによる地盤性状の違
いが応答に及ぼす影響を考察する． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Fig. 3.8 Ground surface spring model 
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(a) NP114~NP115               (b) NP228~NP229 
Fig. 3.9 Pile FE model(1) 
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Fig. 3.10 Pile FE model(2) 
(a) NP114~115 (b) NP228~229 
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地表ばねモデル 
地表ばねモデルのばね剛性は，道路橋示方書・同解説 Ⅳ下部構造編 22)を
参照して算出する．なお，算出方法は以下に示すとおりである． 
NP114，NP227 の地盤状況から NP114～NP115，NP228～NP229 の地盤ばね
値を算出する．まず，杭 1 本のばね定数を求める．その計算方法を以下に示
す． 
 
①杭の特性値 β=β0(m-1)を仮定する． 
 ②β より換算載荷幅 BH(m)を計算する． 
 
 ここに，D：杭径(m) 
 ③杭頭から 1/β(m)の深さにおいて，層厚の重み付き平均変形係数 E0(kN/m 2)
を求める． 
 ④平均変形係数 E0(kN/m2)を用いて水平方向地盤反力係数 KH(kN/m 3)を求 
める． 
 
こに，α：地盤反力係数の推定に用いる係数(常時：α＝1, 地震時：α＝2) 
 ⑤求めた水平方向地盤反力係数ｋH を用いて，β を算出する． 
 
   ここに，EI：基礎の曲げ剛性(kN・ｍ2) 
 ⑥⑤より算出した β について次の条件式(3.4)を満たすまで⑤の β を①の β0
に入れ，①~⑤を繰り返す． 
 
 
 以上で算出された杭の特性値 β を用いて，次に式(3.5)～式(3.6)により杭 1
本の軸直角方向ばね定数を求める． 
 
 
 
 
 
 
/DBH
4/3
0 3.03.0
1 H
H
B
Ek
4
4EI
DkH
････ (3.3)
････ (3.2)
････ (3.4)
････ (3.1)
4
0 100.1
3
1 4EIK
2
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････ (3.6)
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ここに，K1，K3：杭頭部に回転を生じないようにして，杭頭部を杭軸直
角方向に単位量だけ変位させるとき，杭頭部に作用させるべき
軸直角方向(kN/m)および曲げモーメント(kN・m/m)  
K2，K4：杭頭部に移動を生じないようにして，杭頭部を杭軸直
角方向に単位量だけ回転させるとき，杭頭部に作用させるべき
軸直角方向(kN/rad)および曲げモーメント(kN・m/rad)  
 また，杭の軸方向ばね定数 Kv は既往の鉛直載荷試験に基づく推定式により
算出され，それを次に示す． 
 
 
ここで，AP：杭の純断面積(mm2) 
        EP：杭のヤング係数(kN/mm2) 
        L ：杭長(m) 
a は杭の形式による係数であり，対象橋脚は場所打ち杭であるので，
次の 式(3.9)により求まる． 
 
 
ここに，D は杭径(m)である． 
 
以上の Kv，K1，K2，K3，K4 を用いて橋脚の地盤ばねモデルを求める．フー
チングを剛体と仮定し杭基礎全体の変位を杭頭部のばねマトリックスを介し
て，杭基礎全体に作用する水平力，鉛直力，回転モーメントにつり合わせた
式で解く方法を用いる．Fig.3.11 のように座標を組み，フーチングの任意の 1
点 O を原点とし，O 点に作用する外力を図中にあるように定め，O 点の座標
軸方向の変位 δx，δy および回転 α を図の方向に合わせる．このとき，原点の
変位は，次の三元連立方程式(2.10)を解いて求められる． 
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フーチング底面を水平とすれば各係数は次の式(3.11)で求められる． 
 
 
 
 
 
 
 
ここに，H0：フーチング底面より上に作用する水平荷重(kN) 
    V0：フーチング底面より上に作用する鉛直荷重(kN) 
    M0：原点 O まわりの外力のモーメント(kN・m) 
    δｘ：原点 O の水平変位(m) 
    δｙ：原点 O の鉛直変位(m) 
     α：フーチングの回転角(rad) 
    xi：i 番目の杭の杭頭の x 座標(m) 
    θi：i 番目の杭の杭軸が鉛直軸となす角度(゜)．符号は Fig.3.11 のと
おりとする． 
また，式(3.10)はマトリックス表示で表すと，次の式(3.12)になる． 
 
 
 
 
今回の用いる地盤ばね値はこの対角成分を用いる．また，その他の方向に
ついても同様に算出する．以上によって算出した NP114 および NP227 での地
盤ばね値を Table 3.5 に示す．Table 3.5 について，x，y，z はそれぞれ桁の軸
方向，桁の軸直角方向，鉛直方向の杭頭ばねのばね定数であり，Rx，Ry，Rz
はそれぞれ桁の軸方向まわり，桁の軸直角方向まわり，鉛直方向まわりの杭
頭ばねの回転ばね定数である．また，杭軸方向まわりの回転に対応する Rz に
ついては固定とする． 
 Table 3.5 の値を見ると，NP114 では地盤があまり良くない結果であった．
しかし，NP114～NP115 のばね定数は，水平方向の変位には NP228～NP229
の半分程度であるが，杭の長さおよび本数の影響により鉛直方向，回転方向
には上回る値であることが分かる． 
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x(kN/m) y(kN/m) z(kN/m) Rx(kN/rad) Ry(kN/rad) Rz(kN/rad)
NP114~NP115 3.44×105 3.44×105 2.67×106 9.68×106 1.45×107 （fixed）
NP228~NP229 6.90×105 6.90×105 9.62×105 5.61×106 5.61×106 （fixed）
Table 3.5 Coefficients of ground surface spring 
M 0
H 0
V 0
x
y
Θ i<0Θ i>0
δ x
δ y
α0
Ｏ
Fig.3.11 Coordinate for calculation 
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一方，杭有限要素モデルは，地表ばねモデル同様 NP114，NP227 の地盤状
況から NP114～NP115，NP228～NP229 の地盤ばね値を算出する． 
なお，対象となる杭基礎はそれらの地盤性状から NP114~115 では杭長 18ｍ
の杭が 6 本，NP228~229 では杭長 8ｍの杭が 4 本用いられている．杭有限要素
モデルでは，杭集約モデルとして複数の杭を 1 本に集約して地盤ばねを考慮
するケース，杭離散モデルとして複数の杭を 1 本ずつに節点を配置し，杭 1
本ごとの挙動を再現することを目的としている． 
深さ方向の地盤性状の違いを考慮した地盤ばねによって基礎と地盤の関係
を表し，その地盤ばね値算定は建築基礎構造設計指針 23)に基づいた簡易法 24）
によって算出する．簡易法による地盤ばねの模式図を Fig.3.12 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
①第 i 層の水平方向地盤反力係数 khi (kN/m3)を以下の式より算出する． 
 
 ここに，αi：粘性度…60(m-1)，砂質度…80(m-1) 
     E0i：第 i 層の変形係数 (=700Ni kN/m2，Ni は第 i 層の N 値) 
     B0：無次元化杭径 (=100，杭径を cm で表した無次元化数値) 
②層間に配置する単杭の地盤ばね剛性 SKiAIJ（kN/m）を以下の式より算出する． 
 
 ここに，Hi：第 i 層の層厚 (m) 
     B：杭径 (m) 
75.0
00 BEkh iii
BHkhHkhK iiii
AIJ
iS )(2
1
11
Fig.3.12 Figure of spring of ground 
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③群杭効果を考慮し係数を用いて，群杭の地盤ばね剛性 GKiAIJ を以下の式より
算出する． 
 
 ここに，e：群杭係数 (e = 0.15R/B+0.1，R/B：杭間隔比) 
     Np：杭本数 
 
以上の群杭の地盤ばね剛性によって，杭基礎と地盤の深さ方向の地盤性状
の変化を考慮した関係が地盤ばねで表せるようになる．  
AIJ
iSp
AIJ
iG KNeK
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杭集約モデル 
 地表ばねモデル同様 Table 3.3，Table 3.4 の NP114，NP227 の地盤状況から
NP114～NP115，NP228～NP229 の地盤ばね値を算出する． 
 また，地盤性状から NP114~115 では杭長 18ｍの杭が 6 本，NP228~229 では
杭長 8ｍの杭が 4 本用いられている．杭集約モデルでは複数の杭を 1 本に集約
して地盤ばねを考慮することで，深さ方向の地盤と杭の関係を，より正確に
表現することを目的とする．Fig.3.13 に 3 次元有限要素でモデル化した高架橋
モデルを示す．節点数は 282，要素数は 252 となっている．杭と地盤の接する
点には二重節点を導入し，その特性を表現する．杭の節点間隔は NP114～
NP115 で 4.5m，NP228～NP229 で 2m とする．高架橋の諸元を Table 3.6 に示
す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig.3.13 Analytical model of bridge consolidated some piles
NP114~115 NP228~229
Bridge length 22m 21m
Pier height 10.6m 10.6m
Post 1.7(m)×2.3(m) 2.0(m)×2.3(m)
Footing 4.5(m)×7.0(m) 5.0(m)×5.0(m)
Number of piles 6 4
Pile length 18m 8m
Ground condition Not good Good
Table 3.6 Structural properties of monorail bridge 
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Table 3.7 および Table 3.8 に算出した 2 箇所における杭有限要素モデルの地
盤ばね値を示す．Table 3.9 には杭の構造諸元を示す． 
杭下端は岩盤に支持されていると考えて，下端の鉛直方向のばねは入れず
に固定とする．また，橋軸および橋軸直角方向周りの地盤回転ばねは考慮せ
ず自由にしており，杭軸方向周りの回転は杭基礎がねじれないと考えて固定
する．2 箇所それぞれ杭の本数と杭間隔を考慮して群杭効果を考慮に入れてい
る．杭基礎は梁要素で 1 本に集約して梁要素でモデル化し，杭の剛性は杭の
断面二次モーメントと基礎中心からの距離を考慮する． Table 3.7 と Table 3.8
を比較すると，Ⅱ種地盤である NP114~NP115 について浅い深度は地盤が緩い
層が続くのでばね値が小さくなっている．一方，NP114~NP115 の方が杭の長
さが長いことからばねの間隔が広く，受け持つ地層の幅が大きくなることか
ら，下層のばね値は NP114~NP115 の方が大きくなっている． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Spring  No. Depth (m)
Hrizontal spring
coefficient (kN/m)
1 0.0 9.84×104
2 4.5 1.36×105
3 9.0 1.36×105
4 13.5 3.66×105
5 18.0 2.98×105
Spring  No. Depth (m)
Hrizontal spring
coefficient (kN/m)
1 0.0 1.67×105
2 2.0 2.44×105
3 4.0 3.29×105
4 6.0 3.38×105
5 8.0 1.69×105
Table 3.7 Horizontal spring coefficients of 
pile FE model on NP114~NP115 
Table 3.8 Horizontal spring coefficients of 
pile FE model on NP228~NP229 
Sectional Area (m4) Iz (m4) Iy (m4) Torsional coefficient (m4) Mass per unit length (t/m)
NP114 4.71 11.5 20.0 100 11.1
NP228 3.14 7.33 7.33 100 7.40
Table 3.9 Structural properties of pile 
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杭離散モデル 
 他のモデル同様 Table 3.3，Table 3.4 の NP114，NP227 の地盤状況から NP114
～NP115，NP228～NP229 の地盤ばね値を算出する． 
 杭離散モデルでは複数の杭 1 本ずつに節点を配置し，杭 1 本ごとの挙動を
再現することを目的とする．Fig.3.14 に 3 次元有限要素でモデル化した高架橋
モデルを示す． NP114~115 間では節点数 506，要素数 376，NP228~229 間で
は節点数 426，要素数 336 となっている．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
2 53 56 80
16113713483
26
107
29
110
Fig.3.14 Analytical model of bridge considered each of piles 
(a) NP114~115 
(b) NP228~229 
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杭集約モデル同様，地盤ばね値算定は建築基礎構造設計指針 23)に基づいた
簡易法 24)によって算出する．単杭の地盤ばね剛性を求めたのち群杭係数を乗
じたものを，このモデルにおける地盤ばね値とする．求められた地盤ばね値
を Table 3.10 に示す．また，NP114～NP115 および NP228～NP229 の杭の断面
諸元を Table 3.11 に示す． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
深度 地盤ばね値
(m) (kN/m)
1 0.0 1.64×104
2 4.5 2.27×104
3 9.0 2.34×104
4 13.5 6.57×104
5 18.0 5.36×104
ばねNo. 深度 地盤ばね値
(m) (kN/m)
1 0.0 4.28×104
2 2.0 6.20×104
3 4.0 8.03×104
4 6.0 8.46×104
5 8.0 4.23×104
ばねNo.
Sectional Area (m4) Iz (m4) Iy (m4) Torsional coefficient (m4) Mass per unit length (t/m)
NP114 0.7854 0.07887 0.07887 0.09817 2.01
NP228 0.7854 0.06222 0.06222 0.09817 2.00
Table 3.10 Spring constant of ground 
(a) NP114~115 (b) NP228~229 
Table 3.11 Structural properties of pile 
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3.1.4 固有値解析結果 
 以上の節で述べた橋梁モデルを用いて，固有値解析を行う．対象は
NP114~NP115 および NP228~NP229 の 2 つの高架橋モデルとして，地盤ばね
については地表ばねモデルと杭有限要素モデルである杭集約モデルおよび杭
離散モデルの 3 つを比較する．これらの 6 ケースについて，最初の 10 次モー
ドの固有振動数を Table 3.12 に示す．これら 6 ケースのそれぞれの次数にお
ける振動モード形状は NP228~NP229 の杭離散モデル以外については，10 次モ
ードまででは類似している．なお，代表ケースとして杭集約モデル使用時の
NP114~NP115 の固有振動モードを Fig.3.15 に示す．Fig.3.15 より，1 次から 4
次までは橋脚の水平方向の振動，5 次から 7 次までは桁の鉛直方向の振動，8
次が橋脚の鉛直方向の振動，9 次と 10 次が桁の水平方向の振動モードが確認
できる．Table 3.12 について，地震応答解析では橋軸直角方向に主な地震動を
入力するために，橋脚の橋軸直角方向振動となる 1 次の固有振動数を各ケー
スで比較する．NP114~NP115 と NP228~NP229 を比較すると，NP228~NP229
の方が 0.2Hz ほど小さい固有振動数を取っている．また，地表ばねモデルと
杭集約モデルおよび杭離散モデルを比較すると杭集約モデルの方が 0.3Hz ほ
ど小さくなり，モデル化による振動特性の変化が見られる．一方，杭離散モ
デルでは，その傾向が一部異なる．NP114~NP115 と NP228~NP229 ともに杭
集約モデルに対し，固有周期が大きくなっている．特に NP228~NP229 につい
ては，その傾向が著しく 3 つの橋梁モデルで最も固有振動数が大きくなる．
これは，地盤－杭基礎のモデル化の違いも考えられるが，対象橋梁の地盤性
状が大きく影響している．この違いに対して，Ⅱ種地盤である NP114~NP115
の杭離散モデルに対して，Ⅰ種地盤である NP228~NP229 の杭離散モデルにお
ける地盤ばねを用いて固有値解析を実施した．その結果，2.07Hz に対し 2.32Hz
と大きくなる傾向を示した．以上のことから，地盤剛性が橋梁モデルの振動
特性に大きく影響することが確認できた． 
 
 
 
 
 
 
 
 
Table 3.12 First 10 natural frequencies 
Mode No.
NP114
～NP115
NP228
～NP229
NP114
～NP115
NP228
～NP229
NP114
～NP115
NP228
～NP229
1st 2.00 1.81 2.07 2.99 2.31 2.18
2nd 2.15 1.96 2.22 3.22 2.54 2.40
3rd 2.40 2.06 2.46 3.62 2.96 2.40
4th 2.65 2.26 2.70 3.77 3.45 2.72
5th 3.10 2.31 3.66 4.12 3.64 2.83
6th 3.47 2.32 4.08 4.24 4.10 2.73
7th 3.48 2.58 4.10 4.25 4.11 3.25
8th 4.17 2.73 4.30 4.73 4.30 3.33
9th 4.47 4.73 4.30 4.74 4.30 4.73
10th 4.30 4.73 4.30 4.74 4.30 4.74
Ground surface spring modelPile FE ModelConsolidated model Each of pile model
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 Fig. 3.15-1 First 10 natural mode shapes of NP114~NP115 on pile FE model 
(1st~5th modes) 
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Fig. 3.15-2 First 10 natural mode shapes of NP114~NP115 on pile FE model 
(6th~10th modes) 
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3.2 車両モデル 
解析に用いる走行荷重は跨座型モノレール車両を対象とし，Fig. 3.16 にその
特徴である車輪の軌道桁との接地位置について示す．跨座型モノレール車両は
前・後軸にそれぞれ走行輪・案内輪・安定輪が存在する．車両の前・後軸それ
ぞれについて走行軸 2 軸，案内輪 2 軸，安定輪 1 軸を有する 3 次元 15 自由度
振動系としてモデル化する(Fig. 3.17 参照)．車体に関しては，鉛直振動，水平
振動，ローリング，ピッチング，ヨーイングの計 5 自由度を考慮し，前・後軸
についてもともに，鉛直振動，水平振動，ローリング，ピッチング，ヨーイン
グの計 5 自由度を考慮している．車両は 4 両編成とし，車両間の連結は考慮し
ていない．乗客は満車状態を考慮し，車両の重量は 1 両あたり 338.33kN であ
る．交通振動解析および Level-1 地震応答解析に用いる車両モデルの構造諸元
を Table 3.12 および Fig. 3.18 に示す（Level-2 地震応答解析に用いる車両モデ
ルは第 6 章に示す）．また，車両の固有振動特性は Table 3.13 に示す通りであ
り，代表的なものとしてはバウンジング周波数が 0.968Hz，車体の水平振動に
ついては 0.729Hz，ローリングについては 1.384Hz である． 
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Fig. 3.17 Idealized monorail train with 15-DOFs 
Fig. 3.16 Contact position of straddle-type monorail train 
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m v11 14.22×103 (kg) m v21 ,m v22 6.27×103 (kg) L xv1 4.800 (m)
I θx11 1.997×103 (kg・m2) I θx21 ,I θx22 2.461×103 (kg・m2) L xv2 4.800 (m)
I θy11 1.717×103 (kg・m2) I θy21 ,I θy22 3.488×103 (kg・m2) L xv3 0.7500 (m)
I θz11 1.717×103 (kg・m2) I θz21 ,I θz22 9.688×103 (kg・m2) L xv4 1.250 (m)
k z11 9.0×105 (N/m) k z21 ,k z22 5.170×106 (N/m) L yv1 1.490 (m)
k y11 9.80×105 (N/m) k y21 ,k y22 6.370×106 (N/m) L yv2 1.025 (m)
c z11 2.28×104 (N・s/m) c z21 ,c z22 2.610×104 (N・s/m) L yv3 0.7823 (m)
c y11 3.336×105 (N・s/m) c y21 ,c y22 1.855×105 (N・s/m) L yv4 0.200 (m)
k θx11 1.029×105 (N・m) k θx21 ,k θx22 3.385×105 (N・m) L zv1 0.457 (m)
k θy11 2.074×106 (N・m) k θy21 ,k θy22 2.655×106 (N・m) L zv2 0.6300 (m)
k θz11 2.258×106 (N・m) k θz21 ,k θz22 6.125×106 (N・m) L zv3 1.085 (m)
Body Bogie Geometry
Table 3.12 Properties of a monorail train model 
Vacancy Legal capacity Full capacity
Bouncing : fz11 1.201 0.968 0.823
Lateral translation : fy11 0.903 0.729 0.620
Rolling : fθx11 1.690 1.384 1.185
Pitching : fθy11 2.328 1.886 1.607
Yawing : fθz11 2.992 2.529 2.191
Axle hope : fz21,fz22
Bogie sway : fy21,fy22
Axle tramp : fθx21,fθx22
Bogie windup : fθy21,fθy22
Bogie tramp : fθz21,fθz22
6.210
5.661
Natural Freqency (Hz)
4.601
4.116
6.574
Table 3.13 Natural frequency of train by passengers 
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Fig. 3.18 Modeling of monorail train 
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3.3 路面凹凸モデル 
路面凹凸は標準 PC 桁の現地計測による実測路面凹凸を用いる．計測は大阪
モノレール彩都線 NP227－NP230 間で行われ，レーザー観測計搭載の工作車
によって走行面（Tram wheel path），案内面（Steering wheel path），安定面
（Stabilizing wheel path）の 3 面を計測している（2008 年 12 月実施）．計測手
順は Fig. 3.19 に示す通り工作車を速度 1km/h で走行させ，計測させる．サン
プリング周波数は 200Hz である．計測路面凹凸を Fig. 3.20 に示す．
NP228~NP229 は実測路面凹凸データをそのまま使用し，桁長が 22m で 1m 長
い NP114~NP115 については実測路面凹凸データを繋ぎ合わせることでデータ
数を増やし，ジョイント部の凹凸位置を調整したものを用いる． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
Fig. 3.19 Measuring train and measuring process 
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Fig. 3.20 Experimental surface roughness  
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3.4 入力地震波 
 本研究では，研究室開発プログラムで線形応答解析，汎用プログラムで非
線形解析を行い，それぞれ道路橋示方書・同解説 Ⅴ編耐震設計編 21）で定め
られる Level-1 および Level-2 地震動を用いる．また地盤種別は，
NP114~NP115 がⅡ種地盤(普通)，NP228~NP229 がⅠ種地盤(硬質)であるので，
それぞれの地盤種別に対応した地震動を入力する． 
線形解析では Level-1 地震動を用い，地震波による応答の違いを検討する
ために，それぞれのモデルに対して設計地震波と観測地震波の 2 つ使用する．
設計地震波は道路橋設計の際に使用するⅠ種地盤およびⅡ種地盤の設計地震
波とする．観測地震波はⅠ種地盤において 2001 年 12 月 2 日に岩手県大船渡
市で観測されたもの，Ⅱ種地盤において 2003 年北海道勇払郡穂別町で観測さ
れたものとする．地震の入力方向に関して，設計地震波は橋軸直角方向に入
力し，鉛直方向には橋軸直角方向の半分にしたものを入力する．観測地震波
は EW 成分を橋軸直角方向に，UD 成分を鉛直方向に入力する．それぞれの
地震波の時刻歴波形を Fig. 3.21 に示す．橋軸直角方向に入力する成分に関し
ては，応答スペクトルを併記する．なお，応答スペクトルは道路橋示方書 Ⅴ
耐震設計編に合わせ固有周期（Natural Period）にて示している．設計地震波
と観測地震波の応答スペクトルを比較すると，設計地震波は橋梁の固有周期
が存在する 1s より小さい周期の周辺で傾きが小さくなっている．一方，観測
地震波に関しては際立ったピーク値があり，1s より小さい周期の周辺でも傾
きが大きいスペクトル形状を示している． 
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(d) Level-1 GⅡ measured earthquake-Hobetsu 
Fig. 3.21 Level-1 seismic waves and response spectra 
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非線形応答解析では，Level-2 地震動を用い線形解析と同様に対象とする高
架橋の地盤種別を考慮した地震波を用いる．そのため，現地の地盤種別に合
わせ NP114~NP115 高架橋はⅡ種地盤， NP228~NP229 高架橋はⅠ種地盤の
Level-2 地震波を用いる．なお，解析では Level-2 地震波のうち加速度応答の
大きい Type-2(内陸直下型)を用いる．地震波は道路橋示方書・同解説 Ⅴ編耐
震設計編 21)に規定されているもので，Leve-2 地震動ⅠおよびⅡ種地盤
Type-2(内陸直下型)のそれぞれの観測波形に設計応答スペクトルに合うよう
に振幅を調節した加速度波形であり，Ⅰ種地盤 Type-2 は 1995 年 1 月 17 日兵
庫県南部地震における神戸海洋気象台 NS 成分，Ⅱ種地盤は同様に，兵庫県
南部地震における JR 西日本鷹取駅構内地盤上 NS 成分とする．Level-2 地震動
の時刻歴加速度波形および応答スペクトルを Fig. 3.22 に示す．なお，地震波
は橋軸直角方向に入力し，鉛直方向には橋軸直角方向の半分にしたものを入
力する．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 (b) Level-2 Type-2 GⅡdesign earthquake-JR Takatori-NS 
Fig. 3.22 Level-2 seismic waves and response spectra 
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3.5 解析条件 
 本検討では，下記の解析を実施する．そこで，各解析に関する解析概要を
以降に示す．なお、交通振動解析および Level-1 地震応答解析は，研究室開発
のプログラムを用いて解析が可能であるが，材料非線形を考慮した Level-2 地
震応答解析を行うことができない．そのため，Level-2 地震応答解析は別途汎
用プログラム（MAIDAS）を用いて解析を行う． 
また，交通振動解析および Level-1 地震応答解析では，モノレール車両走行
時における応答解析を実施する．なお，Level-2 地震応答解析では，モノレー
ル車両の走行は考慮してない．それは，大規模地震である Level-2 地震時には
モノレール車両の走行が困難であり，実現象として生じ難いためである．そ
のため，解析ではモノレール車両が停止した状態を考えるが，高架橋の振動
系として動的相互作用を考慮できるモデルとする． 
 
■交通振動解析および Level-1 地震応答系解析 
・橋梁の動的特性はモード解析法を用いて定式化  
・減衰は Rayleigh 減衰  
・橋梁の減衰定数  
  交通振動解析：h=0.02 (1 次および 2 次の振動モードともに） 
  Level-1 地震応答解析：h=0.05 (1 次および 2 次の振動モードともに） 
・モード解析に考慮する振動次数は 100Hz を基準  
・車両有限要素モデルによる橋梁-車両相互作用の考慮  
・杭基礎は地表ばねモデル，杭を 1 本の梁要素でモデル化した杭集約モデル，
および杭を 1 本づつモデル化した杭離散モデル  
・Level-1 の設計地震波および観測地震波（Ⅰ地盤およびⅡ種地盤）  
  ・・・橋軸直角方向に入力し，鉛直方向は水平方向の半分  
・車両速度は NP114～115 では 12.5m/s（ 45km/h）  
       NP228～229 では 19.3m/s（70km/h）  
・Newmark‘β 法による逐次積分時間間隔 
  交通振動解析：Δt=0.001sec 
  Level-1 地震応答解析：Δt=0.005sec 
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■Level-2 地震応答系解析 
・橋梁の動的特性はモード解析法を用いて定式化  
・減衰は Rayleigh 減衰  
・橋梁の減衰定数  
  ・・・橋梁の 1 次および 2 次の固有振動数を対象として，h=0.05 
・Level-2 の設計地震波（Ⅰ地盤およびⅡ種地盤）  
  ・・・橋軸直角方向に入力し，鉛直方向は水平方向の半分  
・車両有限要素モデルによる橋梁-車両相互作用の考慮 (Level-2 地震応答解析
用) 
・杭基礎は 1 本の梁要素でモデル化 した杭集約モデル 
・汎用ソフト MIDAS で直積積分法  
・積分時間間隔：Δt=0.01sec 
・橋脚柱部に剛性の非線形特性を導入：バイリニア型  
  ・・・（NP114～115）降伏モーメント：2.64×104 kN・m  
  ・・・（NP228～229）降伏モーメント：1.86×104 kN・m  
・剛性低下率：0.01 
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4．現地車両走行実験と解析モデルの検討  
4.1 実験概要 
4.1.1 モノレールPC軌道桁高架橋  
対象とする PC 軌道桁高架橋は，大阪モノレール彩都線における現在供用中の高架
橋であり，NP114~NP115 および NP228~NP229 の 2 箇所である(Fig. 4.1 参照)．それぞ
れの高架橋の各諸元を Table 4.1 に示す．特筆する違いとしては下部構造であり，そ
の比較を Fig. 4.2 に示す．またこの図より，NP114~NP115 ではフーチング部の中心が
橋脚柱部の中心と比べて偏心していることがわかる．上下線の 2 本の桁はそれぞれ独
立状態で T 字型の橋脚上に 3.7m 間隔で配置されている． 2 箇所の支承の可動条件は
同じであり Fig. 4.3 に示す通りである． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
(a)NP114～NP115            (b) NP228～NP229  
Fig. 4.1 Monorail viaducts at Osaka Monorail Saito Line 
Table 4.1 Viaduct data 
NP114～NP115 NP228～NP229
Bridge length 22m 21m
Pier height 10.6m 10.6m
Post 1.7m×2.3m 2.0m×2.3m
Footing 4.5m×7.0m 5.0m×5.0m
Number of piles 6 4
Pile length 18m 8m
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Fig. 4.2 Substructures of monorail viaducts 
(a) NP114～NP115 
Fig.4.3 Bearing conditions 
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4.1.2 モノレール車両  
実験における走行車両は営業中の車両を用いており，4 両編成で全長60.2 m，総質
量104tである(Fig. 4.4 参照)．モノレール車両は，1 つの車体に2つの台車があり，そ
れぞれゴム製タイヤの走行輪，案内輪および安定輪によって台車が構成され，台車中
心間距離は9.6mである．また，平均車両通過速度についてはそれぞれNP114~NP115
で約12m/sであり，NP228~NP229で約18m/sである．各走行ケースでの乗客数の調査も
行っており，2箇所ではあまり違いがなく一両あたり平均6~7人である． 
 
 
 
 
  
Fig.4.4 Osaka Monorail train 
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4.1.3 計測機器  
現地実測において，2箇所の高架橋の桁中央および橋脚天端の加速度および変位を
計測する．加速度計測には当研究室開発の無線加速度計(Fig. 4.5 参照)を使用してお
り， 桁中央と橋脚天端にて三軸方向で加速度を測定する．無線によるデータ送信を
行う際に発生する異常値および欠損は補間処理を行う．変位計測にはデジタルビデオ
カメラを用いる非接触タイプのものを用いる．Fig. 4.6に示す変位ターゲットを不動点
から家庭用のデジタルビデオカメラで撮影し，ターゲットの変動から対象の変位を計
測する手法である．この手法の分解能は1/25mmである．高架橋における加速度およ
び変位計測機器の設置場所は2 箇所で同じであり，それらをFig. 4.7に示す．変位計測
における正負の向きはFig. 4.7の平面図に示すとおりである．計測のサンプリング周波
数は加速度計測で100Hz，変位計測で60Hzである．また，計測結果を示す際，加速度
計および変位ターゲットを取り付けている桁に車両が走行するときを対象桁走行時，
その反対方向に車両が走行するときを対向桁走行時としている．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
  
Fig.4.5 Wireless sensor node 
Fig.4.6 Displacement measuring instruments 
Fig.4.7 Observation points 
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4.1.4 地盤性状  
2箇所の高架橋では地盤性状が異なっており，ボーリング調査によるNP114～NP115
およびNP228~NP229の地質調査結果をそれぞれTable 4.2，Table 4.3に示す．地盤の良
好さの指標である設計用N値を比較すると，NP228~NP229 において深さが0.34mの浅
い位置よりN値の大きな層が出ており，地盤としては良好である．一方，NP114~NP115
では，地表より16ｍ付近までN値6程度の緩い地盤であることがわかる．地盤の状況に
関してはNP228~NP229の方が良好であるが，杭基礎の長さと本数については
NP114~NP115で18mの杭が6本，NP228~NP229で8mの杭が4本である．ここで，Table 4.2
およびTable 4.3の変形係数を用い，橋脚と地盤の関係を杭頭ばねとしてモデル化を行
い，その杭頭ばねの大きさで地盤状況と基礎による橋脚への影響を見る．算出したば
ね定数をTable 4.4に示す．x， y，zはそれぞれ桁の軸方向，桁の軸直角方向，鉛直方
向の杭頭ばねのばね定数であり，Rx，Ry，Rzはそれぞれ桁の軸方向まわり，桁の軸
直角方向まわり，鉛直方向まわりの杭頭ばねの回転ばね定数である．また，杭軸方向
まわりの回転に対応するRzについては固定とする．NP114~NP115では地盤が良くない
ので，ばね定数は水平方向の変位にはNP228～NP229の半分程度であるが，杭の長さ
および本数の影響により鉛直方向，回転方向には上回る値であることが分かる． 
 
 
  
Table 4.2 Ground condition in NP114~NP115 
Table 4.3 Ground condition in NP228~NP229 
Table 4.4 Spring constants of ground foundation 
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4.2 現地実測結果  
4.2.1 変位計測  
(1)NP114～NP115  
NP114~NP115における車両対象桁走行時および対向桁走行時の変位計測結果をFig. 
4.8に示す．まず，対象桁走行時について，桁中央の鉛直変位で車両載荷による桁のた
わみが確認できる．橋脚天端の変位について，橋軸方向に左側の橋脚NP115は左側，
右側の橋脚NP114は右側に変位しており，橋軸直角方向にはどちらの橋脚も対象桁側
に変位している．この橋脚天端の変動は対向桁走行時では逆の挙動を示している．こ
れらの結果より考察すると，車両走行時に車両の走行している方の桁側が広がるよう
に橋脚天端が回転している．  
(2)NP228～NP229  
NP228~NP229における対象桁走行時および対向桁走行時の変位計測結果をFig. 4.9
に示す．NP228~NP229 の結果を NP114~NP115 の結果と比較すると，車両速度の違い
により波形の現れる時間が短くなっており，また桁中央の鉛直変位の大きさについて
は NP228~NP229 の方が小さくなっている．この原因については，2 箇所ともに橋脚
天端には鉛直変位が生じていないこと，乗車人数はほぼ変わらないこと，支間長は 1m
しか変わらないことを考慮すると，コンクリートのヤング係数が異なっている可能性
が考えられる． 
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 Fig. 4.8 Displacement responses at NP114~NP115 
Fig. 4.9 Displacement responses at NP228~NP229 
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(3) 周波数特性   
橋脚の水平変位について1Hzのハイパスフィルタを掛けたスペクトル分布
をFig. 4.10に示す．橋軸方向と橋軸直角方向の傾向はほぼ同じであり，1Hz付
近の低周波をピークに10Hz程度まで傾向として下がっている．また，2 箇所
ともに5Hz付近で周囲より卓越が見られる．10Hz以降の高い周波数に関しては，
NP115では12Hz付近，NP229では15Hz付近に極大が見られ，車両走行速度の違
いの影響が考えられるが，地盤および下部構造の影響も考えられ，今後の検
討が必要である．  
 
  
Fig. 4.10 Spectral distribution of displacement in a case of a train passing 
through the observation girder 
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4.2.2 加速度計測   
(1)NP114～NP115  
NP114~NP115における対象桁走行時および対向桁走行時の加速度計測結果
をFig. 4.11に示す．ここで，対象桁走行時の鉛直方向および橋軸直角方向に衝
撃的な加速度が検出され，この2データのみスケールを大きく取っており，そ
れを強調するために縦軸目盛の文字のフォントと色を変えている．対象桁走
行時の結果について，橋脚天端で水平方向(橋軸方向および橋軸直角方向)の加
速度が検出されている．モノレール車両特有の車両構造によって桁に水平力
とねじりモーメントが加えられ，それにより桁および橋脚が水平振動したと
考える．また，各波形で見られる振動し始めの衝撃的加速度については，桁
間のジョイントを車両が通過する際に生じる衝撃の影響であると考えられる．  
一方，対向桁走行時の加速度結果について，対象桁走行時と比べると小さ
いがある程度の振動が桁および橋脚で起こっていることが分かる．この結果
より，車両走行により橋脚が振動し，その橋脚振動が支承を通じて伝わり，
車両の走行していない桁が振動するという現象が確認できる．  
(2)NP228～NP229  
NP228~NP229における対象桁走行時および対向桁走行時の変位計測結果を
Fig. 4.12に示す．この場合について， 桁の橋軸直角方向のデータが取れてい
ない．この原因としては，センサーノードのメモリの効率的な利用のために
簡素化したデータ送受信のプログラムの不具合が考えられ，改良予定である． 
対象桁走行時について2箇所の結果を比較すると，加速度の大きさをR.M.S.値
で比べると桁中央および橋脚天端の三方向すべてでNP228~NP229の方が大き
いことがわかる．この現象の原因として，2箇所では走行車両の速度が
NP228~NP229の方が明らかに速いので，車両速度の違いによる影響があるが，
地盤および基礎の構造の違いの影響も考えられる．  
一方，対向桁走行時について 2 箇所の比較を行うと， NP228~NP229 にお
いて NP114~NP115 よりも明らかに橋脚の振動が大きいことが分かる．対向
桁走行時においては車両の影響は小さく，車両が走行することによって生じ
る橋脚振動が主に検出されることより，この 2 箇所の結果の違いについては
地盤状況および下部構造が大きく影響していると考えられる． 
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Fig. 4.11 Acceleration responses at NP114~NP115 
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Fig. 4.12 Acceleration responses at NP228~NP229 
64
 
 
 
(3) 周波数特性   
2 箇所の桁の加速度について，スペクトルの比較をFig.4.13 に示す．対象
桁走行時において，NB228は10~20HzでNB114の場合より大きく，全体的に高
周波寄りにスペクトルが分布していることがわかる．さらに，車両速度の速
いNB228において台車の走行輪間隔1.5mの繰り返し載荷の周波数成分が11Hz
付近で強く出ている．車両走行の影響が小さいと考えられる対向桁走行時に
おいてもNB114 では7Hz付近の卓越が強く，NB228では8Hzの卓越周波数を中
心に広くスペクトルが分布している．また，10Hz以降の高周波成分もNB228
が大きい．このNB228 の高周波側へのシフトは地盤および下部構造が影響し
ていると考えられる．また，対象桁走行時には車両質量の影響で対向桁走行
時よりも卓越振動数が下がっている．  
  
Fig. 4.13 Spectral distribution of acceleration 
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4.2.3 現地実測結果のまとめ   
本研究では，跨座型モノレールPC 軌道桁高架橋の動的応答特性について，
桁および橋脚の水平振動について着目し，現地振動実測を行い検討した．ま
た，地盤状態および下部構造が異なっている2箇所の高架橋について結果の比
較を行い，挙動の違いを車両対象桁走行時と対向桁走行時と分類し，動的応
答特性の検討を行った．  
以下に実験結果のまとめを示す．  
1) 変位計測より，車両通過時に橋脚が水平方向に変動していることが確認さ
れた．また，対向桁走行時の結果を合わせて考察すると，車両載荷により
橋脚が回転していると考えられる．  
2) 加速度計測により車両走行による橋脚振動が検出され，車両が対向桁を走
行する際，その対向桁の振動が橋脚を通じ，車両の走行していない桁に伝
わることが確認できる．  
3) 2 箇所の高架橋の結果の比較により，地盤条件および下部構造の違いは動
的応答特性に影響を与えていると考えられ，その影響は対向桁走行時の橋
脚天端の加速度応答において顕著に表れており，桁中央のスペクトル分布
からもその傾向が確認できる． 
4)特に着目すべきは，橋脚天端および桁の周波数特性である．2 箇所ともに
橋脚天端および桁の周波数特性は同様の傾向を示している．すなわち，Ⅱ
種地盤である NP115,NB114 の方が小さい周波数を示し，NP229,NB228 は
周波数が大きくなっている．またⅠ種地盤である NP229,NB228 では，高
周波成分が強く出ており，特に橋脚天端の傾向は顕著である．これは，モ
ノレール車両の走行速度の影響に加え，この橋脚を支持している基礎－地
盤系の振動特性が大きく影響しているものと考えられる．NP229,NB228
は，Ⅰ種地盤であり地盤が良好であることが大きな要因と考えられる．  
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4.3 現地実測を踏まえた交通振動解析  
 前項で示した現地実測結果を踏まえ，以下では 2 箇所の高架橋に対して交
通振動解析を実施し，実測を精度よく再現できるモデルの構築を行う．  
ここで着目するのは，第 3 章で示したように地盤－杭基礎の評価を地表ば
ねモデル，杭集約モデル，杭離散モデルで表現，それぞれの応答等の違い，
さらに実測との比較によりモデルの精度を確認する．  
 
4.4 変位応答結果  
モノレール車両の走行速度は，NP114~115 間では実測結果の 11.0m/s を用
いてきたが，計測方法がストップウォッチを用いた手動のものでありデータ
の信頼性に欠けること，実測結果を用いた解析による変位応答結果において，
実測結果と解析結果の変位応答の表れる時間が異なることから，本研究では
解析において実測結果を用いず，新たに車両速度を算出する．実測結果と解
析結果の変位応答の表れる時間の比から，解析では 12.5m/s を車両速度とし
て採用する．参考のため，NP114~115 間における，実測結果（11.0m/s）を解
析で用いた場合の桁中央の鉛直方向の変位応答結果を Fig.4.14 に示す．  
 また，車両速度を変更することによる，変位応答の大きさの変化はほとん
ど見られなかった．  
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Fig.4.14 Vertical displacement under a train passing at the center of the girder  
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・NP114~115 
NP114~115 間における対象桁走行時の変位計測結果（実測結果）および地
表ばねモデル，杭集約モデル，杭離散モデルでの交通振動解析による変位応
答結果を示す．また，実測結果および 3 つのモデルを用いた解析結果を重ね
合わせた図を示す．桁中央鉛直方向を Fig.4.15 に，橋脚天端橋軸直角方向を
Fig.4.16 に示す．  
 
・桁中央鉛直方向  
 実測結果，解析結果ともに桁中央のたわみは，ほぼ同じ大きさとなってい
る．一方，解析結果では実測結果に比べ，動的応答が小さく，あまり実測を
再現できていない．  
モデルごとの違いに着目すると，杭集約モデルと杭離散モデルの変位応答
はほぼ同じであり，重ね合わせた図を見るとほとんど重なっているが，地表
ばねモデルの応答は少し大きくなっている．この違いの要因として，杭集約
モデル，杭離散モデルでは杭下端を固定と考えているが，地表ばねモデルで
は鉛直方向の地盤ばねを考慮している．そのため，地表ばねモデルでは，鉛
直ばねの影響を受け，変位の応答が大きくなっているのではないかと考えら
れる．杭集約モデルと杭離散モデルでは，鉛直方向における剛性の違いはほ
とんどないので，ほぼ同じ応答が見られたものと思われる．  
また，すべての解析結果において，2.9 秒 4.0 秒，5.2 秒付近で大きな変位
が表れている．変位の表れる時間の間隔 (約 1.2 秒)と車両速度 (12.5m/s)から，
車両が 15m 進むごとに変位が表れていると算出できる．モノレール車両の 1
車両が 15m であり，4 両編成であることから，車両の連結部が 3 回通過する
際に変位が大きく表れていると考えられる．  
 
 
 
 
 
 
 
 
68
 
 
 
・橋脚天端橋軸直角方向  
 桁中央鉛直方向同様，解析結果では実測結果に比べ，動的応答が小さく，
あまり実測を再現できていない．  
モデルごとに着目すると，地表ばねモデルと杭集約モデルの解析結果は，
ほぼ重なっている．地盤の影響を考慮する方法として，地表ばねモデルでは
1 点の地盤ばねを用い，杭集約モデルでは 1 本の杭に集約して考えている．
どちらのモデルにおいても水平方向には 1 点で地盤の影響を表現している
ことが，両者の変位応答が似たものになった要因の 1 つとして考えられる． 
 一方，実測結果と杭離散モデルの変位応答は，ほぼ同じ大きさになってい
る．杭離散モデルでは 6 本の杭を 1 本ずつ考慮することにより，水平方向の
剛性が大きくなり，他のモデルより変位応答が小さくなったと考えられる．
杭を 1 本ずつモデル化することにより，より現状に近い振動を表現すること
ができ，実測に近い変位応答を再現できたのではないかと考える．しかし，
先に述べたように動的応答を再現することができていない．これに対して，
加速度応答結果およびフーリエ解析結果を用いて次項で考察する．  
 また，すべての解析結果において，2.3 秒，3.5 秒，4.7 秒付近で大きな変
位が表れている．変位の表れる時間の間隔(約 1.2 秒 )と車両速度(12.5m/s)か
ら，車両が 15m 進むごとに変位が表れていると算出できる．モノレール車
両の 1 車両が 15m であり，4 両編成であることから，車両の連結部が 3 回通
過する際に変位が大きく表れていると考えられる．  
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Fig.4.15 Vertical displacement under a train passing at the center of the girder 
(a) Observation result (b) Surface spring model 
(c) Consolidated model (d) Each of pile model 
(e) Observation and analysis result 
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Fig.4.16 Transverse displacement under a train passing at the pier 
(a) Observation result (b) Surface spring model 
(c) Consolidated model (d) Each of pile model 
(e) Observation and analysis result 
71
 
 
 
・NP228~229 
NP228~229 間における対象桁走行時の変位計測結果（実測結果）および地
表ばねモデル，杭集約モデル，杭離散モデルでの交通振動解析による変位応
答結果を示す．また，実測結果および 3 つのモデルを用いた解析結果を重ね
合わせた図を示す．桁中央鉛直方向を Fig.4.17 に，橋脚天端橋軸直角方向を
Fig.4.18 に示す．  
 モノレール車両の走行速度は，実測結果の 17.2m/s を用いず，NP114~115
間同様新たに算出し，本研究では 19.3m/s を解析における車両速度として用
いる．  
 
・桁中央鉛直方向  
 実測結果，杭集約モデル，杭離散モデルにおける桁中央のたわみは，ほぼ
同じ大きさとなっている．一方，NP114~115 間同様，解析結果では実測結果
に比べ，動的応答が小さく，あまり実測を再現することができていない．  
モデルごとの違いに着目し，杭集約モデルと杭離散モデルの変位応答を比
較すると，杭離散モデルの方が応答はわずかに小さくなっているがほぼ同じ
あると言える．しかし NP114~115 間同様，地表ばねモデルの応答は他のモ
デルよりも少し大きくなっている．この違いの要因として，杭集約モデル，
杭離散モデルでは杭下端を固定と考えているが，地表ばねモデルでは鉛直方
向の地盤ばねを考慮している．そのため，地表ばねモデルでは，鉛直ばねの
影響を受け，変位の応答が大きくなっているのではないかと考えられる．杭
集約モデルと杭離散モデルでは，鉛直方向における剛性の違いはほとんどな
いので，ほぼ同じ応答が見られたものと思われる．  
 また，すべての解析結果において，1.5 秒，2.1 秒，2.9 秒付近で大きな変
位が表れている．変位の表れる時間の間隔(約 0.8 秒 )と車両速度(19.3m/s)か
ら，車両が 15m 進むごとに変位が表れていると算出できる．モノレール車
両の 1 車両が 15m であり，4 両編成であることから，車両の連結部が 3 回通
過する際に変位が大きく表れていると考えられる．  
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・橋脚天端橋軸直角方向  
 桁中央鉛直方向同様，解析結果では実測結果に比べ，動的応答が小さく，
あまり実測を再現できていない．  
モデルごとに着目すると，地表ばねモデルと杭集約モデルの振動の大きさ
は，ほぼ同じになっている．NP114~115 間同様，地盤の影響を考慮する方法
として，地表ばねモデルでは 1 点の地盤ばねを用い，杭集約モデルでは 1 本
の杭に集約して考えている．どちらのモデルにおいても水平方向には 1 点で
地盤の影響を表現していることが，両者の変位応答が似たものになった要因
の 1 つとして考えられる．さらに，両モデルにおいて 1 秒間に約 2 周期の波
を読みとることができる．本研究室の既往の研究 9)より，5.4Hz 付近で橋脚
の 1 次曲げ振動による卓越が見られることが分かっている．このことから，
橋脚の 1 次曲げ振動による影響が変位応答に表れているのではないかと推
測する．  
 一方，実測結果と杭離散モデルの変位応答は，ほぼ同じ大きさになってい
る．杭離散モデルでは 4 本の杭を 1 本ずつ考慮することにより，水平方向の
剛性が大きくなり，他のモデルより変位応答が小さくなったと考えられる．
杭を 1 本ずつモデル化することにより，より現状に近い振動を表現すること
ができ，実測に近い変位応答を再現できたのではないかと考える．しかし，
先に述べたように動的応答を再現することができていない．これに対して，
加速度応答結果およびフーリエ解析結果を用いて次項で考察する．  
 また，すべてモデルにおいて桁中央の鉛直方向のように明確にモノレール
車両が通過する際の影響が見られない．  
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Fig.4.17 Vertical displacement under a train passing at the center of the girder 
(a) Observation result (b) Surface spring model 
(c) Consolidated model (d) Each of pile model 
(e) Observation and analysis result 
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Fig.4.18 Transverse displacement under a train passing at the pier 
(a) Observation result (b) Surface spring model 
(c) Consolidated model (d) Each of pile model 
(e) Observation and analysis result 
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4.5 加速度応答結果およびフーリエ解析結果  
本研究では変位応答結果同様，最も応答の大きい桁中央の鉛直方向とモノ
レール車両の特徴的な応答を表していると考えられる橋脚天端の橋軸直角
方向に着目し，比較，考察する．実測結果においては，ノイズを取り除くた
め，30Hz のローパスフィルターをかけて処理している．  
 
・NP114~115 
NP114~115 間における対象桁走行時の変位計測結果（実測結果）および地
表ばねモデル，杭集約モデル，杭離散モデルでの交通振動解析による加速度
応答結果およびフーリエ解析結果を Fig.4.19，Fig.4.20 に示す．加速度応答
結果における RMS の評価時間は，車両が対象径間を走行している時刻に合
わせ，前後 1 秒間を除く 8 秒間としている．また変位応答結果同様，解析に
おける車両速度は 12.5m/s としている．  
 
・桁中央鉛直方向  
 加速度応答結果では，3 つのモデル全ての解析結果において実測結果より
も RMS の値が小さくなっている．地表ばねモデルと杭集約モデルを比較す
ると，杭集約モデルの方が応答は小さくなっている．これは，杭を 1 本に集
約する際に，地盤ばねの剛性を大きくとりすぎているためではないかと考え
られる．また，杭集約モデルと杭離散モデルを比較すると，杭離散モデルの
方が RMS 値は大きくなり実測結果に近づいた．  
  
 フーリエ解析の結果，実測結果では 8.2Hz，解析結果では 7.8Hz 付近にお
いて卓越が見られる．車両速度(12.5m/s)と走行輪間の周期的振動の計算結果
より，8 Hz 付近で卓越すると考えられるので，この卓越は走行輪間の周期的
振動の影響が出ているものと思われる．また，実測結果，解析結果ともに
9.4Hz 付近で卓越が見られる．実測結果，解析結果ともに表れていることか
ら，車両もしくは桁の影響によるものであると考えられる．9.4Hz 付近で卓
越すると思われる車両の諸元はないので，桁の固有振動数に由来するもので
あると推測する．  
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・橋脚天端橋軸直角方向  
 加速度応答結果では，3 つのモデル全ての解析結果において実測結果より
も RMS の値が小さくなっている．PEAK 値，RMS 値ともにかなり小さく，
モデルによって大きな変化は見られない．   
  
前項の変位応答結果において，杭離散モデルでは橋脚の静的応答は再現す
ることができているが，動的応答を再現できていないことを述べた．フーリ
エ解析結果を見ると，実測結果とかなり異なっていることがわかる．特に高
周波における卓越がほとんど見られない．高周波の振動を再現できていない
ことが，変位応答にも影響し，動的応答を再現できていないと考えられる． 
 モデルごとに考察すると，地表ばねモデルと杭集約モデルの卓越する周波
数はほとんど変わらない．振幅の大きさを見ると，杭集約モデルでは，地表
ばねモデルよりも 2.5Hz 付近の振幅が大きくなっている．この卓越は，計算
より車両の軸重の周期的振動によるものではないと考えられるため，橋梁モ
デルの違いによるものではないかと考えられる．固有値解析結果より，杭集
約モデルにおける橋梁の 2 次の固有振動数が 2.47Hz であることがわかって
いるので，この影響を受けて振幅が大きくなっているのではないかと推測さ
れる．  
 杭離散モデルにおいてのみ 6.8Hz 付近で卓越が見られる．そのため，この
卓越は橋梁モデルの影響によるものではないかと推測されるが，今後検討を
進める必要がある．  
 また，すべてのモデルにおいて，7.8Hz 付近で卓越が見られる．桁中央に
おける走行輪間の周期的振動が伝わり，卓越が表れると考える．  
 
  
77
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
-200
-150
-100
-50
0
50
100
150
200
Ac
ce
le
ra
tio
n 
(G
al
)
time (s)
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
-200
-150
-100
-50
0
50
100
150
200 PEAK = 94.8 Gal
R.M.S. = 36.3 Gal
Ac
ce
le
ra
tio
n 
(G
al
)
Time (s)
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
-200
-150
-100
-50
0
50
100
150
200 PEAK = 87.6 Gal
R.M.S. = 33.7 Gal
Ac
ce
le
ra
tio
n 
(G
al
)
Time (s)
0 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10
-200
-150
-100
-50
0
50
100
150
200 PEAK = 106.2 Gal
R.M.S. = 35.5 Gal
Ac
ce
le
ra
tio
n 
(G
al
)
Time (s)
0 10 20 30
0.0
5.0
10.0
15.0
20.0
25.0
7.7 Hz
9.4 Hz
Frequency (Hz)
Am
pl
itu
de
 (G
al
*s
)
0 10 20 30
0.0
5.0
10.0
15.0
20.0
25.0
9.4 Hz
8.2 Hz
6.8 Hz
Frequency (Hz)
Am
pl
itu
de
 (G
al
*s
)
0 10 20 30
0.0
5.0
10.0
15.0
20.0
25.0
7.7 Hz
9.4 Hz
Frequency (Hz)
Am
pl
itu
de
 (G
al
*s
)
0 10 20 30
0.0
5.0
10.0
15.0
20.0
25.0
7.8 Hz
9.4 Hz
Frequency (Hz)
Am
pl
itu
de
 (G
al
*s
)
(a) Observation result
(b) Surface spring model  
(c) Consolidated model
(d) Each of pile model 
Fig. 4.19 Vertical acceleration responses under a train passing 
at the center of the girder  
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(a) Observation result
(c) Consolidated model
(d) Each of pile model 
Fig. 4.20 Transverse acceleration responses under a train passing at the pier  
(b) Surface spring model 
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・NP228~229 
NP228~229 間における対象桁走行時の変位計測結果（実測結果）および地
表ばねモデル，杭集約モデル，杭離散モデルでの交通振動解析による加速度
応答結果およびフーリエ解析結果を Fig.4.21，Fig.4.22 に示す．RMS の評価
時間は，車両が対象径間を走行している時刻に合わせ，前後 0.75 秒間を除
く 4.5 秒間としている．また変位応答結果同様，解析における車両速度は
19.3m/s としている．  
 
・桁中央鉛直方向  
 加速度応答結果では，3 つのモデル全ての解析結果において実測結果より
も RMS の値が小さくなっている．また，杭集約モデルと杭離散モデルを比
較すると，杭離散モデルの方が 5%程度 RMS 値は大きくなっているが，モデ
ルによる大きな変化は見られない．   
 
 フーリエ解析結果においては，3 つのモデルすべてにおいて 8.1Hz，10.4Hz，
11.9Hz 付近に卓越が見られる．橋梁モデルが異なっても，卓越する周波数に
ほとんど変化が見られない．桁の鉛直曲げ振動を算出すると 8Hz 付近で卓越
することがわかる．したがって，実測結果および解析結果において見られる
8Hz 付近の卓越は，桁の鉛直曲げ振動によるものであると考察する．また，
車両速度(19.3m/s)と走行輪間の周期的振動の関係より，12 Hz 付近で卓越す
ると考えられる．よって実測結果および解析結果の 11.9Hz 付近の卓越は走
行輪間の周期的振動の影響が出ているものと思われる．  
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・橋脚天端橋軸直角方向  
 加速度応答結果では，3 つのモデル全ての解析結果において実測結果より
も RMS の値が小さくなっている．地表ばねモデルと杭集約モデルを比較す
ると，杭集約モデルの方が応答は小さくなっている．また，杭集約モデルと
杭離散モデルを比較すると，杭離散モデルの方が 25%程度 RMS 値は大きく
なり，実測結果に近づいたと言える．  
 
 フーリエ解析結果において，  杭離散モデルではその他のモデルでは見ら
れなかった 3.9Hz 付近および 11.9Hz 付近において卓越が見られる．地表ば
ねモデル，杭集約モデルでは見られないことから，橋梁モデルの違いを反映
していると考えられる．第 3 章に示した固有値解析結果より，杭の水平振動
を表す固有振動数は 4Hz 付近であると言える．したがって 3.9Hz の卓越は，
杭の水平振動の影響を受けたものであると考察する．また，実測結果と同じ
11.9Hz で卓越が見られる．これは桁中央における走行輪間の周期的振動が伝
わり，卓越が表れると考えられる．杭を 1 本ずつモデル化することにより，
地盤の剛性が高まり，その他のモデルよりも高周波において卓越が表れたと
考えられる．これにより，変位応答，加速度応答においても少し実測結果に
近づいたと言える．しかし，未だ高周波における卓越は少なく，実測結果を
再現するには至らない．この状況が，前項の変位応答結果において動的応答
を再現できていない要因の 1 つとして挙げられる．  
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(a) Observation result
(c) Consolidated model
(d) Each of pile model 
Fig. 4.21 Vertical acceleration responses under a train passing  
at the center of the girder  
(b) Surface spring model 
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(a) Observation result
(c) Consolidated model
(d) Each of pile model 
Fig. 4.22 Transverse acceleration responses under a train passing at the pier  
(b) Surface spring model  
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4.6 現地実測値を踏まえた解析モデルの評価   
 本研究では，2011 年大阪モノレール彩都線にて行われた現地実測で得ら
れた地盤性状，橋脚基礎，橋脚の構造の異なる 2 箇所での変位データおよび
加速度データを再現するために，杭基礎を詳細モデル化した高架橋モデルを
作成し，本研究室開発プログラムを用いて橋梁－車両連成系の動的振動解析
を行った．  
 以下に結果をまとめる．  
1) 杭を 1 本ずつモデル化する杭離散モデルにより，杭を 1 本に集約した杭
集約モデルよりも変位応答結果，加速度応答結果ともに実測結果に近づ
けることができたと考えられる．  
2) とりわけ変位応答結果においては，実測結果とほぼ同じスケールの応答
を再現することができ，静的応答を表現できたと言える．  
3) この解析結果では，Ⅱ種地盤である NP114～115 の方が精度は高い．これ
は，NP114～115 においては変位および加速度応答に加え，周波数特性に
おいても解析結果は実測結果を概ね再現できているからである．  
4) 一方，Ⅰ種地盤である NP228～229 については，周波数特性において解析
結果では高周波をうまく再現できなかった．そのため，どのモデルにお
いても加速度応答が実測結果を大きく下回る傾向となった．  
5) なお，地盤種別の影響に着目した場合，橋脚天端の周波数特性はⅡ種地
盤である NP114～115 がⅠ種地盤である NP228～229 に比べ相対的に小さ
くなることが確認できた．  
6) 杭を詳細にモデル化することにより，従来の高架橋モデルよりも実際の
振動に近い，複雑な動きを再現できたと言える．しかし，橋脚天端にお
ける加速度応答は未だ実測の再現には至っておらず，今後検討を進める
必要がある．  
 
以上，本研究では杭を 3 つの異なるモデルにより橋梁－車両連成系の動的
振動解析を実施した．これらの解析モデルによる解析結果の顕著な相違は見
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られなかったが，相対的に実測値を再現できたモデルは杭を 1 本ずつモデル
化する杭離散モデルであった．これより，モノレール車両が走行する際の静
的応答を把握する場合，杭離散モデルにより解析することでより実現象に近
い形で表現することができていると言える．このことから，本研究で用いた
高架橋モデルに関しては，現地高架橋をある程度再現できていると考える． 
なお，モデルの違いによる橋梁－車両連成系の動的振動解析の結果から，
各モデルに大きな相違が生じないことから，以降に示す地震応答解析では，
本解析で用いたモデルを使用し，解析モデルおよび地盤種別による応答の違
いを考察する．  
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5．Level-1 地震動による橋梁－車両連成地震応答解析 
 
5.1 検討概要 
 第 4 章で示した通り，2011 年のモノレール高架橋振動実測で対象となった 2 箇
所では地盤種別が異なっている．そのため，その地盤性状に合わせた基礎構造設
計が行われていることから，地震時の挙動が 2 箇所で大きく異なることが予想さ
れる．そこで，第 2 章で示した手法を用いた本研究室開発プログラムを用いて現
地高架橋をモデル化して地震応答解析を行い，2 箇所での応答の違いを考察する．
さらに，地盤の違いをより詳しく評価するために第 4 章の交通振動解析で作成し
た杭有限要素モデル（杭集約モデルおよび杭離散モデル）について，地表ばねモ
デルとの比較も行う． 
また，地震応答解析における走行車両による活荷重の取り扱いについて，現行
の道路橋設計の耐震規定では，活荷重と地震荷重の組み合わせは考慮しないのが
基本である．鉄道構造物の耐震設計においても慣性力の算定に用いる列車荷重は
従たる変動荷重として定義し，橋梁構造物の付加質量として扱っている．なお，
モノレール構造の現行耐震設計では，車両質量を上部構造質量に加算する簡易な
取り扱いが採られている．しかし，モノレール軌道桁の特徴として振動系である
車輌の案内輪・安定輪が軌道桁を挟み込んでおり一体となっていること，死荷重
に対する活荷重の比が大きいことを考慮すると，付加質量としての取り扱いが妥
当であるとは言い難い．モノレール車両を振動系として考慮した解析手法により，
地震時に橋梁と車両がどのような相互作用を示すかを検討する必要がある．そこ
で本研究では，車両考慮の仕方についてケースを分けて橋梁－車両の相互作用に
ついても考慮し，現行の耐震設計基準の妥当性について考察する． 
 
5.2 Level-1 地震動による地震応答解析 
5.2.1 解析条件および解析ケース 
モード解析の際に考慮する振動次数は最大振動数を 20Hz までとし，
NP114~NP115 高架橋モデルでは，杭有限要素モデル（杭集約モデルおよび杭離散
モデル），地表ばねモデルにおいてそれぞれ 38 次(f38＝19.9Hz)，37 次(f37＝18.2Hz)
までとする．また，NP228~NP229 高架橋モデルでは，杭有限要素モデル，地表ば
ねモデルにおいてそれぞれ 32 次(f32=19.1Hz)，37 次(f37=19.9Hz)までとする．橋梁
の減衰定数は 1 次 2 次の固有振動モードに対して h＝0.05 とし，Rayleigh 減衰とす
る． Newmark’β法に用いる最適な積分時間間隔は考慮する最小固有周期の 1/5~1/6
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程度が良いとされているため，最小固有周期の 1/6 よりも値が小さい Δt=0.005sec
とする．解析時間は地震波の加震時間に合わせており，4 種類の地震波ともに 30
秒間とする．ただし，R.M.S.評価時間はそれぞれの地震波の主要動部分を考慮し
て調節を行う．解析着目点は P2 橋脚(第 2 橋脚)頂部の橋軸直角方向とする． 
地震時の車両の動的影響を考慮するために下記の 4 ケースについて検討する．
また，それぞれのケースにおけるイメージ概要図を Fig. 5.1 に示す． 
 
Case-1(Only bridge)：車両が橋梁上に存在せず，Fig.3.3 に示す橋梁モデルのみを
考慮する． 
Case-2(Train as mass)：モノレール車両の質量を付加質量として考慮し，軌道桁上
に載荷する．付加質量の載荷位置は P2 橋脚に最も不利になるように設定している．
大阪モノレールの営業車両は 4 両編成であるが，高架橋上を満載として考えるた
めに，5 両目の付加質量を考慮する．なお，本ケースがモノレール構造の耐震設計
基準として規定されている設計ケースとなる． 
Case-3(Train stop)：Case-2 の載荷位置に振動系として考慮した車両モデルの車軸
が存在するように振動系車両を配置し，停止させている． 
Case-4(Train moving)：振動系として考慮した車両モデルが高架橋上を営業時の最
高速度 20m/s (72km/h)で走行するものとする．なお走行速度が速いため，実際の 4
台走行では橋梁上を約 6 秒で通過する．それでは地震時における車両の影響を考
慮することが困難であるため，解析時間中，常に車両が高架橋上を走行するよう
にしている．以上の 4 ケースを考慮し，Case-2 がモノレール高架橋の現行耐震設
計基準を再現しているケースである（設計では静的解析）． 
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(1) Case-1 : Only bridge 
(4) Case-4 : Train moving 
Fig. 5.1 Analysis cases of trains on viaducts 
(2) Case-2 : Train as mass 
(3) Case-3 : Train stop 
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5.2.2 地震応答解析結果 
NP114~NP115 応答解析結果 
 NP114~NP115 を対象として，地震応答解析結果を示す．地盤考慮のモデルにつ
いて，まず杭有限要素モデル使用時とし，次に地表ばねモデル使用時とする． 
杭有限要素モデル使用時におけるそれぞれの車両考慮ケースについて，杭集約
モデルに対して設計地震波入力時の P2 橋脚頂部の橋軸直角方向加速度および周
波数分布を Fig. 5.2，観測地震波入力時の応答を Fig. 5.3 に示す． 
杭集約モデルに設計地震波を入力した結果である Fig. 5.2 より，(1)Only bridge
と(2)Train as mass を比較すると，(2)Train as mass の方で R.M.S.値が大きくなるこ
とがわかる．これは車両の重量分が橋梁上に付加質量として考慮され，その影響
で固有振動数が変わることにより，これだけの応答の違いが生じていると考える．
周波数分布を見ると，上部構造の質量が大きくなった分(2)Train as mass の方が低
周波寄りにシフトしていることが確認でき，固有振動数の変化の影響が見られる．
次に，車両を振動系として考慮した(3)Train stop の結果について，どちらも(1)Only 
bridge，(2)Train as mass より R.M.S.値，ピーク値ともに小さくなっている．これ
は車両が振動系として扱うことにより，橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー
効果が表れていると考察できる．(2)Train as mass と(3)Tran stop を比較すると，
同じ車両停車状態を考えているが，2 ケースの応答の違いが明確であり，より実際
の現象に近い車両振動系として考慮することが重要であると言える．(3)Train stop
と(4)Train moving を比較すると，ほとんど応答に違いがなく，地震の加振に対し
て車両走行による振動が小さいことから，このような結果になったと考える．さ
らに，観測地震波を入力した結果である Fig. 5.3 を見ると，(1)Only bridge と
(2)Train as mass の比較により，(2)Train as mass の結果の方が小さい応答を示して
いることがわかる．これは設計地震波入力時と逆の傾向であるが，車両の付加質
量分を橋梁上に載荷することによる固有振動数の変化が地震波の特性により，応
答が小さくなる方に影響したと考える．また，車両を振動系として考慮したケー
スはさらにこれより小さい応答をとり，車両振動系を考慮すると応答が小さくな
ることが地震波の特性ではなく，ダンパー効果の影響で応答が小さくなっている
と考えられる． 
次に杭離散モデルに設計地震波を入力した結果である Fig. 5.4 より，(1)Only 
bridge と(2)Train as mass を比較すると，(2)Train as mass の方でピーク値および
R.M.S.値ともに小さくなっている．これは杭集約モデルの観測波入力時と同様，
車両が振動系として扱うことにより，橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー効
果が表れていると考察できる．周波数分布を見ると，上部構造の質量が大きくな
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った分(2)Train as mass の方が低周波寄りにシフトしていることが確認でき，固有
振動数の変化の影響が見られる．次に，車両を振動系として考慮した(3)Train stop
の結果について，杭集約モデルと同様，どちらも(1)Only bridge，(2)Train as mass
より R.M.S.値，ピーク値ともに小さくなっている．これは車両が振動系として扱
うことにより，橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー効果が表れていると考察
できる．(2)Train as mass と(3)Tran stop を比較すると，同じ車両停車状態を考え
ているが，2 ケースの応答の違いが明確であり，より実際の現象に近い車両振動系
として考慮することが重要であることが本ケースでも確認できる．(3)Train stop
と(4)Train moving を比較すると，ほとんど応答に違いがなく，地震の加振に対し
て車両走行による振動が小さいことから，このような結果になったと考える．さ
らに，観測地震波を入力した結果である Fig. 5.5 を見ると，(1)Only bridge と
(2)Train as mass を比較すると，(2)Train as mass の方でピーク値および R.M.S.値と
もに小さくなっている．これは設計地震波入力時と同様の傾向である．また，車
両を振動系として考慮したケースはさらにこれより小さい応答をとり，(2)Train as 
mass の応答に比べ(3)Train stop および(4)Train moving のピーク値および R.M.S 値
ともに半分程度となっており，車両を振動系として考慮したダンパー効果の影響
が顕著に表れている． 
 
地表ばねモデル使用時におけるそれぞれの車両考慮ケースについて設計地震波
入力時の P2 橋脚頂部の橋軸直角方向加速度および周波数分布を Fig. 5.6，観測地
震波入力時の応答を Fig. 5.7 に示す．地盤考慮モデルの違いを検討するために，ま
ず杭集約モデルの Fig 5.2 と杭離散モデルの Fig. 5.4 と地表ばねモデルの Fig. 5.6
比べると，振動系車両を考慮しない(1)Only bridge と(2)Train as mass では R.M.S.
値は杭集約モデルおよび杭離散モデルともに大きい結果になることがわかる．周
波数分布を見ると地表ばねモデルでは 6Hz 付近のスペクトルが大きくなっており，
振動の形態が少し異なっていることがみられる．また，杭有限要素モデルの方が
周波数分布のピークの中心が低周波寄りになっている．これは杭をモデル化する
ことによって，地盤面から橋脚頂部までの距離が長くなった影響であると考える．
振動系車両を考慮する(3)Train stop と(4)Train moving を見ると，車両振動の影響
が表れるために 2 つの地盤モデルでの応答の違いは小さくなる．特に固有振動数
は，車両のダンパー効果で低周波側の振動が卓越する傾向が確認できる．観測地
震波入力時の応答を比較するために杭集約モデル Fig 5.3 と杭離散モデル Fig. 5.5
と地表ばね Fig. 5.7 を比べると，設計地震波入力時より 3 つの地盤－杭基礎モデル
での差が小さくなっている．加速度応答におけるピーク値および R.M.S 値ともに
90
  
各解析ケースにおいて，設計地震波と同様の傾向を示している．なお，周波数分
布は地盤ばねモデルの設計地震波入力時と傾向が異なる．観測地震波入力時にお
いては，(1)Only bridge では卓越振動数が 2.2Hz と設計地震波入力時の 2.6Hz に比
べ小さくなっている．また，6Hz 付近のスペクトルについても小さくなっている
ことが確認でき，低周波成分が卓越する傾向となる．これは，観測地震波の周波
数特性に起因するもので設計地震波に比べ観測地震波の方が若干であるが低周波
寄りの振動特性であるためである． 
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Fig. 5.2 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Pile FE model：Consolidated model, GⅡdesign earthquake) 
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Fig. 5.3 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Pile FE model: Consolidated model, measured earthquake-Hobetsu) 
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(1) Case-1 : Only bridge 
(2) Case-2 : Train as mass 
(3) Case-3 : Train stop 
(4) Case-4 : Train moving 
Fig. 5.4 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Pile FE model：Each of pile model, GⅡdesign earthquake) 
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(1) Case-1 : Only bridge 
(2) Case-2 : Train as mass 
(3) Case-3 : Train stop 
(4) Case-4 : Train moving 
Fig. 5.5 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Pile FE model: Each of pile model, measured earthquake-Hobetsu) 
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Fig. 5.6 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Ground surface spring model, GⅡdesign earthquake) 
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Fig. 5.7 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Ground surface spring model, measured earthquake-Hobetsu) 
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NP228~NP229 応答解析結果 
 NP229~NP229 を対象として，地震応答解析結果を示す．地盤考慮のモデルにつ
いて，まず杭有限要素モデル使用時とし，次に地表ばねモデル使用時とする． 
杭有限要素モデル使用時におけるそれぞれの車両考慮ケースについて，杭集約
モデルに対して設計地震波入力時の P2 橋脚頂部の橋軸直角方向加速度および周
波数分布を Fig. 5.8，観測地震波入力時の応答を Fig. 5.9 に示す． 
杭集約モデルに設計地震を入力した結果である Fig. 5.8 を見ると，車両を付加質
量として考慮すると固有振動数が変わることで応答が大きくなり，車両を振動系
として考慮する(3)Train stop と(4)Train moving において車両のダンパー効果によ
り振動が低減される傾向が見られる．一方，観測地震波を入力した結果である Fig. 
5.9 を見ると，車両付加質量と振動系車両停車では加速度のピーク値および R.M.S
値ともにほぼ同程度の値を示している．しかし，周波数分布は異なっており，
(3)Train stop と(4)Train moving では，(2)Train as mass に比べ高周波側の振動成分
が卓越する傾向が確認できる．地震波の周波数特性によっては，車両を振動系と
して考慮することで高周波側へ移行するケースもあることが示唆される．車両を
振動系として考慮する(3)Train stop と(4)Train moving のケースでは，Ⅱ種地盤で
あるNP114~NP115で見られた橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー効果は確認
できるものの顕著ではなかった． 
次に杭離散モデルに設計地震波を入力した結果である Fig. 5.10 より，(1)Only 
bridge と(2)Train as mass を比較すると，(2)Train as mass の方でピーク値は小さく
なっているものの，R.M.S.値は大きくなっている．また，車両を付加質量として
考慮すると固有振動数が低周波側で卓越し R.M.S 値は小さくなっている．車両を
振動系として考慮する(3)Train stop と(4)Train moving において車両のダンパー効
果により応答が小さくなる傾向は杭集約モデルと同様である．一方，観測地震波
を入力した結果である Fig. 5.11 では，これまでのケースと異なる応答が一部に確
認できる．本解析で用いた地震波は，Fig. 3.21 に示したとおり 6Hz 付近の高周波
成分が卓越する振動特性である．この影響が各モデルに大きく影響していること
が確認できる．なお，(1)Only bridge と(2)Train as mass を比較すると，他のケー
スと同様，これは車両の重量分が橋梁上に付加質量として考慮され，その影響で
固有振動数が変わることにより，これだけの応答の違いが生じ加速度応答のピー
ク値および R.M.S 値ともに小さくなっている．しかし，車両を振動系として考慮
する(3)Train stop と(4)Train moving においては加速度応答のピーク値および
R.M.S 値ともに大きくなっている．これまでの解析ケースであれば，車両のダン
パー効果により応答が小さくなる傾向であったがこの傾向とは逆となっている．
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これは，Fig. 3.12 に示した橋梁モデルの固有値が要因である．NP228~NP229 の杭
離散モデルの 1 次モードにおける固有周期は 2.99Hz と大きくなっている．本解析
で用いた地震波も高周波が卓越する振動特性を有しており，解析ではこの影響が
生じていると考えられる．車両が振動系として考慮する(3)Train stop と(4)Train 
moving では，固有振動数が高周波側へ移行していることが確認でき，固有振動数
の変化の影響が見られる． 
地表ばねモデル使用時におけるそれぞれの車両考慮ケースについて設計地震波
入力時の P2 橋脚頂部の橋軸直角方向加速度および周波数分布を Fig. 5.12，観測地
震波入力時の応答を Fig. 5.13 に示す．地盤考慮モデルの違いを検討するために，
まず杭集約モデルの Fig 5.8 と杭離散モデルの Fig 5.10 と地表ばねモデルの Fig. 
5.12 を比べると，3 つの振動スケールは同程度である．特に杭集約モデルとは加速
度応答および周波数特性ともに近似している．また，観測地震波入力時の杭集約
モデルの Fig. 5.9 と杭離散モデルの Fig. 5.11 を比較すると，杭集約モデルモデル
では全ケースで加速度応答および周波数特性ともに近似している．一方，杭離散
モデルは加速度応答および周波数特性ともに大きく異なる結果となった．このこ
とから，Ⅰ種地盤である NP228~NP229 では，地盤－杭基礎モデルのモデル化の違
いが地震応答に大きく影響することが確認できた． 
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Fig. 5.8 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP228~NP229, Pile FE model : Consolidated model, GⅠdesign earthquake) 
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Fig. 5.9 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP228~NP229, Pile FE model: Consolidated model, measured earthquake-Ofunato) 
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Fig. 5.10 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP228~NP229, Pile FE model：Each of pile model, GⅠdesign earthquake) 
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(1) Case-1 : Only bridge 
(2) Case-2 : Train as mass 
(3) Case-3 : Train stop 
(4) Case-4 : Train moving 
Fig. 5.11 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP228~NP229, Pile FE model：Each of pile model, measured earthquake-Ofunato) 
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Fig. 5.12 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP228~NP229, Ground surface spring model, GⅠdesign earthquake) 
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Fig. 5.13 Horizontal acceleration responses at P2 pier top 
(NP114~NP115, Ground surface spring model, measured earthquake-Hobetsu)
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5.2.3 地盤－杭基礎の相互作用による振動特性 
以上，異なる地盤種別のモノレール高架橋の Level-1 地震時の応答を地盤－杭基
礎モデルを杭集約モデル，杭離散モデル，地表ばねモデルとして，その違いを考
慮した地震応答解析を実施した結果，以下のことが言える． 
 
NP114~NP115（Ⅱ種地盤） 
1)異なる入力地震波を用いて解析を行った結果，地盤－杭基礎モデルの違いによ
る応答の差異は生じるが顕著な違いはない． 
2）現行のモノレール構造の耐震設計で規定されている荷重ケースと同様の
(2)Train as mass で 3 つの地盤－杭基礎モデルに着した場合，モデル化による違
いが確認できた．現設計で用いられている地表ばねモデルに比べ，杭集約モデ
ルおよび杭離散モデルともに加速度応答のピーク値および R.M.S 値が大きい値
を示している．杭基礎を詳細なモデルで表現することによる違いが生じている． 
3）なお，車両を振動系として考慮した場合，全ての地盤－杭基礎モデルのケース
で加速度応答のピーク値および R.M.S 値ともに(2)Train as mass の応答を大き
く下回り，橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー効果が表れている．これは，
入力地震波の違いもなく，同様の傾向が確認できる． 
4）以上のことから，Ⅱ種地盤上に建設されたモノレール高架橋では，Level-1 地
震動における現行のモノレール構造の耐震設計においては，地盤－杭基礎モデ
ルの違いによらず耐震設計上要求される性能は確保できていると言える． 
 
NP228~NP229（Ⅰ種地盤） 
1) 異なる入力地震波を用いて解析を行った結果，Ⅱ種地盤である NP114~NP115
とは異なる傾向が確認され，地盤－杭基礎モデルの違いによる応答の差異が顕
著となるケースが存在する． 
2）それは地盤－杭基礎を杭離散モデルとした場合である．このケースでは，杭集
約モデルおよび地表ばねモデルに比べ，橋梁の固有周期が大きくなることが要
因である．そのため，入力する地震波において高周波成分が卓越する振動特性
の場合，車両を振動系として考慮したケースでも車両のダンパー効果が小さく
モノレール高架橋の加速度応答は(2)Train as mass のケースより大きくなる場
合がある． 
3）現行のモノレール構造の耐震設計で規定されている荷重ケースと同様の
(2)Train as mass で 3 つの地盤－杭基礎モデルに着した場合，モデル化による違
いが確認できた．設計地震波では，現設計で用いられている地表ばねモデルに
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比べ，杭集約モデルおよび杭離散モデルともに加速度応答の R.M.S 値が大きい
値を示している．ピーク値においては，杭集約モデルおよび杭離散モデルが若
干大きな値となっている．NP114~NP115 同様，杭基礎を詳細なモデルで表現す
ることによる違いが生じている．ただし，観測地震波では車両を振動系として
考慮した場合でも， (2)Train as mass を上回る加速度応答となるケースもある
ことが示唆された． 
4）以上のことから，Ⅰ種地盤上に建設されたモノレール高架橋では，Level-1 地
震動における現行のモノレール構造の耐震設計においては，入力する地震波の
振動特性によっては，地盤－杭基礎モデルによる違いが加速度応答に生じる可
能性がある．なお，本研究で確認された結果において，その加速度応答は(1)Only 
bridge のケースより小さくなることから，耐震設計上要求される性能は確保で
きていると言える． 
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6．Level-2 地震動による橋梁－車両連成地震応答解析 
 
6.1 検討概要 
前章で示した Level-1 地震動は，橋の供用期間中に発生する確率が高い地震動
である．一方，Level-2 地震動は，橋の供用期間中に発生する確率は低いが大きな
強度をもつ地震動である．本研究では，Level-1 地震動に加え Level-2 地震動にお
いても地盤性状の相違による地震応答を評価する． 
近年，発生した Level-2 地震の例として 2011 年 3 月 11 日に発生した東北地方太
平洋沖地震が挙げられる．河口付近に架橋された橋梁では地震により発生した津
波による桁部の流失や損傷などの被害が多く，内陸部の東北新幹線の高架橋など
では地震の揺れによる橋脚の曲げ破壊などが発生している．この地震はプレート
境界型地震であったため，津波による橋梁被害が顕著であった例えば 25),26)． 
一方，1995 年に発生した兵庫県南部地震は内陸直下型地震であったため，地震
による揺れの橋梁被害が多く，主な橋梁被害は支承部の損傷や橋脚の倒壊などで
あった例えば 27)．また，人工島や沿岸部では砂地盤の液状化による橋梁基礎の多く
発生した．特に液状化に伴い発生した流動化現象では，上部構造の落橋に至る甚
大な被害が発生した．このような現象から，地震時の液状化が基礎杭に及ぼす影
響について研究 10）がなされている。これによれば，液状化した地盤の変形に伴い
杭基礎に土圧が作用することが示唆されている．また，その土圧は地盤－杭基礎
の相対速度に依存することが明らかにされている． 
今後発生が予想される東海地震，東南海地震などの大地震を考慮すると，耐震
性能の向上や地震による被害が軽微で済むような新設橋梁の設計が必要である．
さらに，これまで数多く建設されてきた既設橋梁においては，橋梁の重要度に応
じた耐震補強を実施していく必要がある． 
 このような背景のもとで，Level-2 地震時における橋梁－車両連成解析において，
高架橋橋脚の降伏を考慮に入れた非線形挙動を把握することは，今後のモノレー
ル耐震技術の発展において重要であると言える．また，前章でも述べたモノレー
ル高架橋の特徴により，車両との相互作用の影響も考慮する必要がある．さらに，
これらに加え，地盤性状も含めた解析を行うことで既存モノレール高架橋の耐震
性能を把握することが可能である． 
既往の研究 3),4)では，Level-1 地震動による線形応答解析のみ行っていた．第 2
章で示した手法のモード解析法では線形解析のみに適応でき，構造の剛性が変化
する非線形応答解析に適応できない．よって，本研究では Level-2 地震動入力時
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における大規模地震時のモノレール高架橋の応答特性について検討するために，
汎用プログラム MIDAS を使用し，直接積分法を用いて非線形応答解析を行う．
また，車両については車体の剛性を考慮に入れながら梁要素でモデル化し，車体
と台車間の枕ばね，台車と車輪間の軸ばねを二重節点による弾性ばね要素を導入
し，車両と橋梁の相互作用を再現できるようにする．なお，Level-2 地震応答解
析では，モノレール車両の走行は考慮してない．それは，大規模地震である
Level-2 地震時にはモノレール車両の走行が困難であり，実現象として地震中，
モノレールが桁上を走行している状態は生じ難いためである．そのため，解析で
はモノレール車両が停止した状態を考えるが，高架橋の振動系として動的相互作
用を考慮できるモデルとする．また，地盤－杭基礎モデルは，Level-1 地震応答
解析において，Ⅰ種地盤およびⅡ種地盤で顕著な違いが見られなかった杭集約モ
デルを用いた地震応答解析を行い振動応答の違いを考察する． 
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6.2 Level-2 地震動による地震応答解析 
6.2.1 解析モデル 
（1）有限要素車両モデル 
 車両については車両－橋梁の相互作用を考慮するために，車体を梁要素でモデ
ル化し，走行輪・案内輪・安定輪で軌道桁を挟み込む状態を再現した有限要素車
両モデルとする．なお，第 4 章および第 5 章で示した動的振動解析および Level-1
地震応答解析で用いた車両モデルとは異なり，本解析用に整理している．車体と
台車間の枕ばね，台車と車輪間のばねを二重節点による弾性ばね要素を導入する．
車両の幅となる橋軸直角方向の長さは今回考慮せず，左右輪は集約して考える．
モノレール車両の外形図と車両モデル化の概要図を Fig. 6.1 に示す．黒丸で示す
点は車両モデルの節点，灰色丸で示す点は軌道桁の節点，白丸で示す点は二重節
点による弾性ばね要素を導入する点をそれぞれ示す．車体と台車間の枕ばね，台
車と車輪間の軸ばねについて，それぞれの二重節点におけるばね剛性を Table 6.1
に示す．また，車体の断面二次モーメントについては，新幹線車体の剛性を参考
にして算出し，Table 6.2 に示す．また，車体の材料はアルミニウム合金であり，
ヤング係数 E = 7.0×107 kN/m2，せん断剛性係数 G = 2.7×107 kN/m2 とする． 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 Fig. 6.1  Modeling of monorail train for FEM 
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（2）高架橋モデル 
 高架橋は NP114~NP115 および NP228~NP229 を対象としたモデルを使用し，地
盤－杭基礎モデルは杭集約モデルとする． 
 有限要素車両モデルについては，Level-1 地震応答解析の Case-3(Train stop)に合
わせ P2 橋脚が最も不利になるように設定して 5 両高架橋に載荷する．有限要素車
両モデル載荷時における高架橋モデルを Fig. 6.2 に示す．また，この有限要素車
両モデル載荷時における固有値解析による固有振動数を Table 6.3 に示す．橋脚の
曲げ 1 次振動モードとなる 7 次の振動モードについて，Fig. 6.3 に示す．Fig. 6.3
に示した 7 次の振動モード以前のは車両のばねによる振動モードとなっている．
この 7 次モードと橋梁のみの 1 次：2.00Hz(Table 3.12 参照)を比較すると，有限要
素車両モデル載荷時の方が橋脚の固有振動数が大きくなっている．有限要素車両
が載荷されることによって上部構造の質量が大きくなるが，車両連成の影響によ
り橋脚の固有振動数が大きくなっているものと考えられる． 
 
Table 6.1 Spring stiffness of Vehicle FEM Table 6.2 Stiffness of Vehicle FEM 
Table 6.3 First 10 natural frequencies of Vehicle FEM bridge 
Mode
No.
NP114
~NP115
NP228
~NP229
NP114
~NP115
NP228
~NP229
NP114
~NP115
NP228
~NP229
1st 2.017 1.830 1.760 1.610 1.207 1.202
2nd 2.160 1.980 1.940 1.790 1.252 1.260
3rd 2.407 2.050 2.230 2.050 1.291 1.297
4th 2.661 2.270 2.530 2.110 1.323 1.322
5th 3.118 2.310 3.120 2.310 1.332 1.331
6th 3.488 2.310 3.210 2.310 2.023 2.037
7th 3.496 2.600 3.440 2.440 2.109 2.149
8th 4.183 2.720 3.480 2.720 2.213 2.358
9th 4.471 4.730 3.490 3.450 2.416 2.435
10th 4.297 4.740 3.560 3.780 2.606 2.745
Onlybridge Train as mass Vehicle FEM
Frequency (Hz)
vertical 1.90×103
lateral 1.96×103
Steering wheel /
Stabilizing wheel
lateral
Bolster spring
1.96×103
Spring stiffness
(kN/m)
2.36×103Running wheel vertical Vertical bending 8.34×103
Lateral bending 2.60×103
Torsional stiffness 3.19
Second moment
of area (m4)
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(1) Front view                (2) Diagrammatic perspective view 
Fig. 6.3 7th natural mode shapes of Vehicle FEM bridge 
 Fig. 6.2 Finite element models of the monorail bridge and vehicles 
NP114~NP115:2.10Hz   
NP228~NP229:2.15Hz
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6.2.2 解析条件および解析ケース 
非線形解析については直接積分法により解析を行う．減衰は Rayleigh 減衰を用
い，橋梁の振動モードの 1 次 2 次の固有振動モードを対象とするために，7 次 8
次(NP114~NP115 ；f7=2.11Hz，f8=2.21Hz, NP228~NP229 ；f7=2.15Hz，f8=2.26Hz)
の固有振動数を使用する．積分時間間隔は Δt=0.01sec とし，解析時間は地震波の
加震時間に合わせ，Level-2 Type-2 地震の 30 秒とする．ただし，R.M.S.評価時間
はそれぞれの地震波の主要動部分を考慮して調節を行う．解析着目点について，
加速度および変位は P2 橋脚(第 2 橋脚)頂部の橋軸直角方向とし，曲げモーメント
は P2 橋脚基部とする．橋脚の柱部に非線形特性を導入し，バイリニア型とする．
降伏モーメントは，引張鉄筋が降伏する値を考えて，NP114~NP115 では 2.64×
104kN・m，NP228~NP229 では 1.84×104kN・m とし，剛性低下率は 0.01 とする．
なお，解析には汎用ソフト MIDAS を用いる． 
 非線形解析では以下の 4 ケースにより，大規模地震時おける高架橋の地震応答
について車両の影響を橋慮しながら検討する． 
Only bridge-nonlinear：車両が橋梁上に存在せず，橋梁モデルのみを考慮し，直
接積分法により非線形解析を行う． 
Train as mass-nonlinear：モノレール車両の質量を付加質量として考慮し，軌道桁
上に載荷し，直接積分法により非線形解析を行う．配置の仕方は Level-1 地震応
答解析と同じにする． 
Vehicle FEM-linear：有限要素梁モデルにて作成した有限要素車両モデルを Train 
as mass と同じ位置に配置させ，モード解析法により線形解析を行う． 
Vehicle FEM-non-linear：有限要素梁モデルにて作成した有限要素車両モデルを
Train as mass と同じ位置に配置させ，直接積分法により非線形解析を行う． 
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6.2.3 非線形地震応答解析結果 
汎用ソフト MIDAS にて NP114~NP115，NP228~NP229 の高架橋モデルにおける
それぞれの車両考慮ケースの P2 橋脚頂部の橋軸直角方向加速度および変位，P2
橋脚基部の曲げモーメント－曲率 (M- φ ) 履歴ループを示す． Fig.6.4 は
NP114~NP115，Fig.6.5 は NP228~NP229 の解析結果である．  
Fig.6.4 に示す NP114~NP115 高架橋モデルでは，(a) Only bridge の結果において
M-φ履歴ループを見ると，橋脚基部の曲げモーメントが降伏モーメント値を越え
て塑性化し，傾きが変化していることが確認できる．(a) Only bridge と(b) Train as 
mass を比較すると，(b) Train as mass の方が加速度のピーク値，R.M.S.値ともに
小さくなっているが，M-φ履歴ループは大きいことから，上部構造の質量が増え
ることにより曲げモーメントが増大し塑性化していると考えられる．その塑性化
によるエネルギー吸収により加速度が小さくなっている．橋脚頂部の変位から確
認できるように 20mm 程度の残留変位が生じている．次に Vehicle FEM の結果に
ついて(d) non-linear の結果を見ると，(a) Only bridge と(b) Train as mass の結果
より小さくなっており，Level-1 地震応答解析と同様に車両のダンパー効果が非線
形解析時にも表れていることが確認できる．M-φ履歴ループに関しても，曲げモ
ーメントが小さくなっているが，車両載荷時には塑性化が生じていることから
linear にくらべ non-linear の加速応答が小さくなっている． 
同様に Fig.6.5 に示す NP228~NP229 高架橋モデルにおいても，(a) Only bridge
の結果において M-φ履歴ループを見ると，橋脚基部の曲げモーメントが降伏モー
メント値を越えて塑性化し，傾きが変化していることが確認できる．(a) Only 
bridge と(b) Train as mass を比較すると，(b) Train as mass の方が加速度のピーク
値は小さくなっているものの，R.M.S.値は大きくなっている．これは，同様に上
部構造の質量が増えることにより曲げモーメントが増大し塑性化していると考え
られるが，その塑性化程度が NP114~NP115 と比べ小さいことが要因である．次に
Vehicle FEM の結果について(d) non-linear の結果を見ると，(a) Only bridge と(b) 
Train as mass の R.M.S 値は小さくなっており，加速度および変位応答を見てもそ
の状況が確認でき車両のダンパー効果が表れている．しかし，加速度応答のピー
ク値は(b) Train as mass より大きくなっている．これは，Level-1 地震応答解析で
も同様の傾向が見られたが，高架橋モデルとモノレール車両の固有振動数が影響
しているものと考えられる．すなわち，本高架橋モデルとモノレール車両の固有
振動数は比較的近い値でありピーク値の際，共振し応答が大きくなっているとも
のと考えられる．なお，加速度応答のピーク値は、NP114~NP115 高架橋モデルに
比べ顕著な減少が生じていないことが分かる．この影響で，M-φ履歴ループは(a) 
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Only bridge と(d) non-linear で概ね同様の応答となっている．これは，車両載荷
時は比較的に塑性化が進んでいないものと考えられる．(d) non-linear において橋
脚に残留変位が生じてはいるものの，塑性領域にほとんど達しいないため，linear
と non-linear の結果はほぼ一致している． 
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          Acceleration               Displacement               Hysteric of M-φ 
(d) Vehicle FEM, non-linear analysis 
Fig. 6.4 Seismic responses at P2 pier top and base 
(NP114~NP115, Pile FE model, Level-2 Type-2 GⅡdesign earthquake-JR Takatori-NS) 
Acceleration               Displacement                
(c) Vehicle FEM, linear analysis 
        Acceleration               Displacement               Hysteric of M-φ 
(b) Train as mass, nonlinear analysis 
Acceleration               Displacement             Hysteric of M-φ 
(a) Only bridge, non-linear analysis 
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(a) Only bridge, non-linear analysis 
Acceleration                 Displacement             Hysteric of M-φ 
(b) Train as mass, nonlinear analysis 
Acceleration                Displacement                              
(c) Vehicle FEM, linear analysis 
     Acceleration               Displacement           Hysteric of M-φ 
(d) Vehicle FEM, non-linear analysis 
Fig. 6.5 Seismic responses at P2 pier top and base 
(NP228~NP229, Pile FE model, Level-1 Type-2 GⅠdesign earthquake-JMA Kobe-NS) 
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6.2.4 地盤－杭基礎の相互作用による振動特性 
 以上，異なる地盤種別のモノレール高架橋の Level-2 地震時の応答を地盤－杭
基礎モデルを杭離散モデルとして，その違いを考慮した地震応答解析を実施した
結果，以下のことが言える． 
 
1）NP114~NP115 および NP228~NP229 高架橋モデルの地盤種別の違いに着目した
場合，大きな相違が確認できる．それは，(a) Only bridge と(d) non-linear でモ
ノレール車両のダンパー効果の影響が NP114~NP115 高架橋において顕著に表
れていることである．橋梁の耐震設計で最も重要となる加速度応答のピーク値
は，NP114~NP115 高架橋（Ⅱ種地盤）において 1967gal から 1436gal へと 73%
程度，NP228~NP229 高架橋（Ⅰ種地盤）において 1675gal から 1622gal へと 97%
程度へと減少している．これより，モノレール車両を橋梁の振動系として考慮
した場合，Ⅱ種地盤である NP114~NP115 高架橋の方がダンパー効果の期待が大
きいことが確認できる．この傾向は，第 5 章で示した Level-1 地震応答解析と
同様の結果である． 
2）また，NP114~NP115 および NP228~NP229 高架橋モデルは，現行の耐震設計上，
(a) Only bridge  に示される加速度応答のピーク値で設計が行われている．その
ため，このケースでの応答値の大きい NP114~NP115 高架橋の方が橋脚躯体およ
び基礎構造ともに NP228~NP229 高架橋モデルに比べ剛性が大きい構造物とな
っている．これは，先に示した橋脚柱の降伏モーメントを見ても確認できる．
また，このことから橋梁の固有振動数も全てのケースで NP114~NP115 高架橋の
方が大きくなっている．NP114~NP115 高架橋はⅡ種地盤であり地盤としての固
有振動数は小さいが，耐震設計上必要となる剛性を考慮した橋梁構造物とする
場合，高架橋自体の固有振動数は比較的高振動数となる．そのため，モノレー
ル車両のダンパー効果が NP228~NP229 高架橋モデルに比べ顕著に表れたもの
と考えられる． 
3）Level-2 地震応答解析の対象モデルは限定的ではあるが，第 5 章で示した Level-1
地震応答解析結果に比較的類似した結果となった．すなわち，Ⅱ種地盤上に建
設されたモノレール高架橋においては，車両を振動系として考慮する場合，橋
脚柱の塑性化に加え車両のダンパー効果で加速度応答が小さくなる．これに加
え，橋脚の塑性化によるエネルギー吸収により，橋梁としての応答も小さくな
り，結果，M－φ履歴ループも小さくなっている．一方，Ⅰ種地盤では，車両
のダンパー効果により加速度応答の R.M.S 値は小さくなるが，ピーク値は逆に
大きくなる．なお，現行の耐震設計で用いられる(a) Only bridge  に対し，(d) 
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non-linear では，概ね同様の振幅スケールであり耐震設計上の考え方の妥当性
が確認できた． 
4）以上，地盤性状の異なるモノレール高架橋の地盤－杭基礎モデルの相互作用を
考慮した Level-2 地震応答解析を実施他結果，現行の耐震設計では，Level-2 地
震時にモノレール車両の載荷状態を考慮せず実施しているが，今回解析を行っ
たケースにおいては，Ⅰ種およびⅡ種地盤ともにその考え方の妥当性を確認す
ることができたと言える．しかし，解析は限定された地盤－杭基礎モデルおよ
び入力地震波であることから，今後，解析ケースの追加が必要と考える．特に，
Ⅰ種地盤では，地盤－杭基礎モデルおよび入力地震波の周波数特性の違いがモ
ノレール高架橋の地震応答に大きな影響を与えることが Level-1 地震応答解析
で確認できている．この点も踏まえた検討が必要である． 
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7. 結論 
 
7.1 本論文の結論 
 本研究では，2011 年にモノレール PC 軌道桁高架橋振動実験を行い，モノレー
ル高架橋における橋梁－車両連成系の動的振動解析により，その実測をより精度
よく再現できる解析モデルの構築を行った．なお，動的振動解析では橋梁－車両
連成に加え，地盤－杭基礎を異なる 3 つの解析モデルを用いた．また，本研究で
は地震応答にも着目し，動的振動解析での解析モデルを用いた Level-1 および
Level-2 地震応答解析への影響を検討した．これらの解析により，橋梁と車両の相
互作用について，車両と振動系として考慮することにより車両のダンパー効果を
確認するとともに，地盤性状の違いによる影響が及ぼすモノレール PC 軌道桁高
架橋の振動特性の把握を試みた． 
 以下には，これらの研究内容の結論を示す． 
 
(1) 現地車両走行実験の結果 
跨座型モノレールPC 軌道桁高架橋の動的応答特性について，桁および橋脚の
水平振動について着目し，現地振動実測を行い検討した．また，地盤状態および
下部構造が異なっている2箇所の高架橋について結果の比較を行い，挙動の違いを
車両対象桁走行時と対向桁走行時と分類し，動的応答特性の検討を行った．  
■ 変位計測より，車両通過時に橋脚が水平方向に変動していることが確認された．
また，対向桁走行時の結果を合わせて考察すると，車両載荷により橋脚が回転
していると考えられる．  
■加速度計測により車両走行による橋脚振動が検出され，車両が対向桁を走行す
る際，その対向桁の振動が橋脚を通じ，車両の走行していない桁に伝わる．  
■2 箇所の高架橋の結果の比較により，地盤条件および下部構造の違いは動的応
答特性に影響を与えていると考えられ，その影響は対向桁走行時の橋脚天端の
加速度応答において顕著に表れており，桁中央のスペクトル分布からもその傾
向が確認できる． 
■特に着目すべきは，橋脚天端および桁の周波数特性である．2 箇所ともに橋脚
天端および桁の周波数特性は同様の傾向を示している．すなわち，Ⅱ種地盤で
ある NP115,NB114 の方が小さい周波数を示し，NP229,NB228 は周波数が大きく
なっている．またⅠ種地盤である NP229,NB228 では，高周波成分が強く出てお
り，特に橋脚天端の傾向は顕著である．これは，モノレール車両の走行速度に
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加え，この橋脚を支持している基礎－地盤系の振動特性が大きく影響している
ものと考えられる．NP229,NB228 は，Ⅰ種地盤であり地盤が良好であることが
大きな要因と考えられる． 
 
(2) 現地実測値を踏まえた交通振動解析 
2011 年大阪モノレール彩都線にて行った現地実測で得られた地盤性状，橋脚基
礎，橋脚の構造の異なる 2 箇所での変位データおよび加速度データを再現するた
めに，杭基礎を詳細モデル化した高架橋モデルを作成し，本研究室開発プログラ
ムを用いて橋梁－車両連成系の動的振動解析を行った． 
■杭を 1 本ずつモデル化する杭離散モデルにより，杭を 1 本に集約した杭集約モ
デルよりも変位応答結果，加速度応答結果ともに実測結果に近づけることがで
きたと考えられる． 
■とりわけ変位応答結果においては，実測結果とほぼ同じスケールの応答を再現
することができ，静的応答を表現できたと言える． 
■この解析結果では，Ⅱ種地盤である NP114～115 の方が精度は高い．これは，
NP114～115 においては変位および加速度応答に加え，周波数特性においても解
析結果は実測結果を概ね再現できているからである． 
■一方，Ⅰ種地盤である NP228～229 については，周波数特性において解析結果
では高周波をうまく再現できなかった．そのため，どのモデルにおいても加速
度応答が実測結果を大きく下回る傾向となった． 
■なお，地盤種別の影響に着目した場合，橋脚天端の周波数特性はⅡ種地盤であ
る NP114～115 がⅠ種地盤である NP228～229 に比べ相対的に小さくなることが
確認できた． 
■杭を詳細にモデル化することにより，従来の高架橋モデルよりも実際の振動に
近い，複雑な動きを再現できたと言える．しかし，橋脚天端における加速度応
答は未だ実測の再現には至っておらず，今後検討を進める必要がある． 
■本研究では杭を 3 つの異なるモデルにより橋梁－車両連成系の動的振動解析を
実施した．これらの解析モデルによる解析結果の顕著な相違は見られなかった
が，相対的に実測値を再現できたモデルは杭を 1 本ずつモデル化する杭離散モ
デルであった．これより，モノレール車両が走行する際の静的応答を把握する
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場合，杭離散モデルにより解析することでより実現象に近い形で表現すること
ができていると言える．このことから，本研究で用いた高架橋モデルに関して
は，現地高架橋をある程度再現できていると考える． 
■なお，モデルの違いによる橋梁－車両連成系の動的振動解析の結果から，各モ
デルに大きな相違が生じないことが確認できた． 
 
(3) Level-1 地震動による橋梁－車両連成地震応答解析 
異なる地盤種別のモノレール高架橋の Level-1 地震時の応答を地盤－杭基礎モ
デルを杭集約モデル，杭離散モデル，地表ばねモデルとして，その違いを考慮し
た地震応答解析を実施した結果，以下のことが言える． 
NP114~NP115（Ⅱ種地盤） 
■異なる入力地震波を用いて解析を行った結果，地盤－杭基礎モデルの違いによ
る応答の差異は生じるが顕著な違いはない． 
■現行のモノレール構造の耐震設計で規定されている荷重ケースと同様の
(2)Train as mass で 3 つの地盤－杭基礎モデルに着した場合，モデル化による違
いが確認できた．現設計で用いられている地表ばねモデルに比べ，杭集約モデ
ルおよび杭離散モデルともに加速度応答のピーク値および R.M.S 値が大きい値
を示している．杭基礎を詳細なモデルで表現することによる違いが生じている． 
■なお，車両を振動系として考慮した場合，全ての地盤－杭基礎モデルのケース
で加速度応答のピーク値および R.M.S 値ともに(2)Train as mass の応答を大き
く下回り，橋梁の振動と逆位相に振動するダンパー効果が表れている．これは，
入力地震波の違いもなく，同様の傾向が確認できる． 
■以上のことから，Ⅱ種地盤上に建設されたモノレール高架橋では，Level-1 地震
動における現行のモノレール構造の耐震設計においては，地盤－杭基礎モデル
の違いによらず耐震設計上要求される性能は確保できていると言える． 
NP228~NP229（Ⅰ種地盤） 
■異なる入力地震波を用いて解析を行った結果，Ⅱ種地盤である NP114~NP115
とは異なる傾向が確認され，地盤－杭基礎モデルの違いによる応答の差異が顕
著となるケースが存在する． 
■それは地盤－杭基礎を杭離散モデルとした場合である．このケースでは，杭集
約モデルおよび地表ばねモデルに比べ，橋梁の固有周期が大きくなることが要
因である．そのため，入力する地震波において高周波成分が卓越する振動特性
の場合，車両を振動系として考慮したケースでも車両のダンパー効果が小さく
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モノレール高架橋の加速度応答は(2)Train as mass のケースより大きくなる場
合がある． 
■現行のモノレール構造の耐震設計で規定されている荷重ケースと同様の
(2)Train as mass で 3 つの地盤－杭基礎モデルに着した場合，モデル化による違
いが確認できた．設計地震波では，現設計で用いられている地表ばねモデルに
比べ，杭集約モデルおよび杭離散モデルともに加速度応答の R.M.S 値が大きい
値を示している．ピーク値においては，杭集約モデルおよび杭離散モデルが若
干大きな値となっている．NP114~NP115 同様，杭基礎を詳細なモデルで表現す
ることによる違いが生じている．ただし，観測地震波では車両を振動系として
考慮した場合でも， (2)Train as mass を上回る加速度応答となるケースもある
ことが示唆された． 
■以上のことから，Ⅰ種地盤上に建設されたモノレール高架橋では，Level-1 地震
動における現行のモノレール構造の耐震設計においては，入力する地震波の振
動特性によっては，地盤－杭基礎モデルによる違いが加速度応答に生じる可能
性がある．なお，本研究で確認された結果において，その加速度応答は(1)Only 
bridge のケースより小さくなることから，耐震設計上要求される性能は確保で
きていると言える． 
 
(4) Level-2 地震動による橋梁－車両連成地震応答解析 
今後，発生が予想される大地震による構造物の損傷が危惧される現状において，
大規模地震時におけるモノレール高架橋の橋脚の降伏を考慮に入れた非線形挙動
の把握をおこなった．また，線形解析時と同じくモノレール車両の影響を考慮に
入れるため，車両を梁要素でモデル化を行い，車両－橋梁の相互作用を表すこと
をできるようにした．さらに，地盤種別の異なる2つの高架橋における振動特性の
相違についても検討を行った．その結果より，以下のことを明らかにした． 
■NP114~NP115 および NP228~NP229 高架橋モデルの地盤種別の違いに着目した
場合，大きな相違が確認できる．それは，(a) Only bridge と(d) non-linear でモ
ノレール車両のダンパー効果の影響が NP114~NP115 高架橋において顕著に表
れていることである．橋梁の耐震設計で最も重要となる加速度応答のピーク値
は，NP114~NP115 高架橋（Ⅱ種地盤）において 1967gal から 1436gal へと 73%
程度，NP228~NP229 高架橋（Ⅰ種地盤）において 1675gal から 1622gal へと 97%
程度へと減少している．これより，モノレール車両を橋梁の振動系として考慮
した場合，Ⅱ種地盤である NP114~NP115 高架橋の方がダンパー効果の期待が大
きいことが確認できる．この傾向は，第 5 章で示した Level-1 地震応答解析と
123
 
 
同様の結果である． 
■また，NP114~NP115 および NP228~NP229 高架橋モデルは，現行の耐震設計上，
(a) Only bridge  に示される加速度応答のピーク値で設計が行われている．その
ため，このケースでの応答値の大きい NP114~NP115 高架橋の方が橋脚躯体およ
び基礎構造ともに NP228~NP229 高架橋モデルに比べ剛性が大きい構造物とな
っている．これは，先に示した橋脚柱の降伏モーメントを見ても確認できる．
また，このことから橋梁の固有振動数も全てのケースで NP114~NP115 高架橋の
方が大きくなっている．NP114~NP115 高架橋はⅡ種地盤であり地盤としての固
有振動数は小さいが，耐震設計上必要となる剛性を考慮した橋梁構造物とする
場合，高架橋自体の固有振動数は比較的高振動数となる．そのため，モノレー
ル車両のダンパー効果が NP228~NP229 高架橋モデルに比べ顕著に表れたもの
と考えられる． 
■Level-2 地震応答解析の対象モデルは限定的ではあるが，第 5 章で示した Level-1
地震応答解析結果に比較的類似した結果となった．すなわち，Ⅱ種地盤上に建
設されたモノレール高架橋においては，車両を振動系として考慮する場合，橋
脚柱の塑性化に加え車両のダンパー効果で加速度応答が小さくなる．これに加
え，橋脚の塑性化によるエネルギー吸収により，橋梁としての応答も小さくな
り，結果，M－φ 履歴ループも小さくなっている．一方，Ⅰ種地盤では，車両
のダンパー効果により加速度応答の R.M.S 値は小さくなるが，ピーク値は逆に
大きくなる．なお，現行の耐震設計で用いられる(a) Only bridge  に対し，(d) 
non-linear では，概ね同様の振幅スケールであり耐震設計上の考え方の妥当性
が確認できた． 
■以上，地盤性状の異なるモノレール高架橋の地盤－杭基礎モデルの相互作用を
考慮した Level-2 地震応答解析を実施他結果，現行の耐震設計では，Level-2 地
震時にモノレール車両の載荷状態を考慮せず実施しているが，今回解析を行っ
たケースにおいては，Ⅰ種およびⅡ種地盤ともにその考え方の妥当性を確認す
ることができたと言える．しかし，解析は限定された地盤－杭基礎モデルおよ
び入力地震波であることから，今後，解析ケースの追加が必要と考える．特に，
Ⅰ種地盤では，地盤－杭基礎モデルおよび入力地震波の周波数特性の違いがモ
ノレール高架橋の地震応答に大きな影響を与えることが Level-1 地震応答解析
で確認できており，この点を踏まえた検討が必要である． 
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7.2 今後の展望および課題 
 本研究では，下記の項目に対して検討を実施した． 
  第 4 章 現地車両走行実験と解析モデルの検討 
  第 5 章 Level-1 地震動による橋梁-車両連成地震応答解析 
  第 6 章 Level-2 地震動による橋梁-車両連成地震応答解析 
 
第 4 章では，現地車両走行実験をもとに，対象箇所のモノレール高架橋をモデ
ル化し，現地地盤種別を考慮した交通振動解析を実施した．この際，地盤－杭基
礎モデルを 3 つのモデルで作成し，実測値を精度よく再現できるモデルの構築を
試みた．その結果，モノレール走行時の上部構造の変位応答については，本研究
で考慮した地盤－杭基礎の解析モデルの違いによる差異はほとんど生じないこと
が確認できた．なお，地盤－杭基礎を詳細にモデル化（杭集約および杭離散）す
ることにより計測値をある程度再現できることも確認できた．この結果は，以降
の地震応答解析モデルの適用性に繋がるが，モノレール乗り心地検証の解析モデ
ルの適用も可能である． 
  
第 5 章では，4 章での研究結果を踏まえ，3 つの地盤－杭基礎モデルを用い，現
地地盤種別を考慮した Level-1 地震動における橋梁－車両連成地震応答解析を実
施した．この研究においては，モノレール構造の現行設計基準の妥当性が確認さ
れた．なお，本研究では地盤種別の異なる 2 箇所の振動特性の比較を行うにあた
り，各高架橋に対して 2 種類ずつの地震波であったが，より明確な振動特性の違
いを示すために，地震波の種類を増やした検討が必要であると考える．また，地
盤種別については，Ⅰ種およびⅡ種地盤での研究であったが，最も地盤条件の悪
くなるⅢ種地盤での地震応答の把握も必要である． 
 
 第 6 章では，Level-2 地震動における橋梁－車両連成地震応答解析を実施した．
なお，解析は限定的な条件のもとではあるが，Level-2 地震動でのモノレール高架
橋の応答は把握できた．Level-1 地震応答解析結果と同様，橋梁－車両連成地震応
答解析を実施したことで，現状のモノレール高架橋橋脚は，現行要求される耐震
性能を満足した構造であることが示され，現行基準の妥当性が確認できた．すな
わち，車両を連成系として考慮する場合，車両自体のダンパー効果により加速度
応答が減衰され，設計で考慮されている地震力を下回ることとなり，安全側の設
計となっている．なお，Level-2 地震動による非線形性解析によるモノレール高架
橋の応答解析については，今回の検討では汎用プログラムでの検討により，車両
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にダッシュポットによる減衰が与えられていない分，実際の状況と少し異なって
いると考える．今後は現在使用しているモード解析法に代わり，直接積分法によ
る解析手法を確立していく必要があると考える．また，それにより，車両走行時
の非線形応答解析ができ，大規模地震時における高架橋の応答や，走行中に大規
模地震が起きた時のモノレール車両の走行安定性などを検証することができる．
さらに，今回の非線形応答解析を応用することで，耐震性能について車両の影響
も含め検討することができ，今後の検討課題としてもあげられる．また，Level-1
地震応答解析と同様に地盤種別の追加，入力地震波の種類を増やした検討が必要
であると考える． 
 
 以上，交通振動解析においては，地盤－杭基礎を詳細にモデル化することで，
実際，走行するモノレールの応答をある程度再現できることが確認できた．した
がって，モノレール乗り心地検証を行う際には地盤－杭基礎モデルを詳細にモデ
ル化する杭離散モデルの検討が有益であると考える． 
 一方，地震応答解析においては，地盤－杭基礎モデルによる応答の顕著な相違
はないことが確認できた．なお，設計上，最適な地盤－杭基礎モデルの提言には
至らないが，本研究で考慮した橋梁－車両連成系により，対象とした 2 箇所の橋
脚は，現行のモノレール耐震設計基準で規定されている耐震性能を満足できる構
造となっていることが確認できた． 
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